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ing. Enrique Tamez

DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES SOMERAS ,

INTRCDUCCION.

Se entiende por cimentacién somera, aquella cuya profundidad de desplan
tc es menor de unas tres veces su ancho. En realidad las cimentaciones
‘sbmeras raras veces llegan a alcanzar esta profundidad. A este grupo -
pertenecen las zap\atas, aisladas o continuas; las losas planas o nervura-
das y los cajones, los cuales, con frecuencia, coastituyen los sétanos de

edificios.

El diseiio de una cimentacién somera counsiste basicamente en elegir el ti-
po de cimiento, determinar las dinensiones del drea de countacto euntre el
cimiento y- el terreno y cfectuar cl disciio estructural. TFinalmeute, debe
cstablecerse el procedimiento a seguir para realizar le construccion de -
esa cimentacidén, ya que tanto el disefio como el funcionamiento de la mis

ma pueden ser afectados importastenicnte por las operaciones de construc

cion,

.a eleccién del tipo de cimicnto y de sus dimensiones se hacen en funcién
de la estatigrafia y las propiedades mecdnicas del terreno, asi como, de-
la magnitud de las cargas que la estructura transmite a éste a través de -
los ciementos que constituyen la cimentacion. Por ello, la eleccidn y di-
mensioaes del cimiento deben ser tales que satisfagan los siguicates re -

quisitos gencrales:

O
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.
@ a) Los esfuexzos cortantcs que la cimentacién induzca cn el terreno, de-

(Y

[P

ben se1 s:e,npre meno1 es que los que ésre es capaz de’ soportar con -

. LA
3 - -/i

un mm (6 nmrg@n do uc‘gurldnd. Tsm \mphc;n la necosldad de éstimar
- la capamdad de carga del terreno que se encuentra baJo la cxmentacxon
-‘:\. g ,7”.\3 1,:«»' Py .

de que se trate la cual es fUl'lClOl‘l entre otros factores de la resis -

3

tencia al corte de dicho terreno.

_' ‘ f e

b) Los asentamlentos de la estr uctura, produc1dos por la deformamon del

,-)A’)(a 3,.

terreno bajo la accmn de los esfuelzos que le 1mpone la c1mentac1on,
no deberan exceder de un limite tolerable para la propia espructura_, -
..asi como para las-estructuras vecinas. Este limite puede-variar des-

O . _fde,unoé cuantos milimetros, como es el caso.de la ‘ciimc;ntaci:()‘n c-.jl,e,tu,r-
'/z binas-de vapor u otras méquinas que no toleran de‘sqiveles, hasta 10 o~

- ... més centimetros como en el caso de edificios de estructura rigida en -

- suelos blandos de la Ciudaci de Méx_ic'o; ."Esto implica 1a necesidad de

- conocer 'la‘~magl}it\ud-.de.-klos asentamientos que. sufrird la cimcntaciénx -

;4e1legida, por. lo cual se requiere conocer la cglnpresibilidqq de los s:‘u_g_

~los y:rocas-que se encuentran bajo la cimentacién, -asi como la magni-

-.~.:.tud de-los esfuerzos.que ésta induce en el terrenos ;- -  °-

P -
o LT 5 @3 ~ . N ~.\=: .
e sl .

c) Una vez elcgldo el tlpO de crmentacmn y sus dlmcnsxones adecuagas pa

. 2 & «
t, , T ‘ i .t

T satlsfaccr loe dos rcqmsxloq antcuoles es mdlspcnsable que la - .

ooyl A .o r -
- s 4,-1. i

constx uccxon se realuce de manera que no se altercn 1as plopledﬂdes -

i

Q mccﬁmcas natumlcs del suelo y no se produzcan en éste defo;n aciones




3)
ée expansién o asentamicentos durante la construccidén, o bien desliz_g_
micnto de los taludes o el fondo de la excavacidn, que puedan perju -
dicar al comportamiento de la cimentacidén o causar dafios a las estruc
turas vecinas. Ademds, debe asegurarse la integridad estructural =

de todos los elementos de la cimentacidn.

Estos tres requisitos deben ser satisfechos por cualquier cimentacioén, in
cluyendo los cimientos profundos que transmiten su carga a estratos pro-

fundos del terreno.

Es féacil ver entonces que no pueden establecerse recetas simples de ca -
racter general, para escoger el tipo de cimentacién y sus dimensiones. -
Sin embargo, es l6gico pensar que 1a‘!s zapatas aisladas encontrardn su apli
cacion cuando se trate de rocas o suelos de alta resistencia y de baja com-
presibilidad, aGn para cargas de gran _mggnitud; pgaro' pueden ser también
aplicables al caso dc cargas pequeiias y suelos de menor resistencia y ma
yor compresibilidad. LEs tambi¢n l6gico que, a medida que crezca la mag
nitud de la carga y disminuya la resistencia del suelo, serd necesario au-
mentar el drea de contacto eatre terreno y cimiento, pasando asi gradual-
mente a las zapatas corridas, después a las reticulas de zapatas corridas
y asi hasta llegar a la iosa corrida cuya drea de contacto con el terreno -
podrd ser igual o mayor que el drea de la estructura misma. Desde luego
que l1a losa en cuestion puede tener una solucion estructural del tipo de 1a .-
conocida como losa plana o bien, puede estar apoyada en una reticuia de -

trabes y, en ocasiones, la losa cs sustituida por cascarones cilindricos, o

O
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de otra forma geoméirica, sicndo los cilindricos los mds comunmenie em

pleados y qJe se apoyan asi mismo en una reticula de trabes.

A medida que los suelos bajo una losa de cimentacién son mds compresi-
bles se hace necesario disminuir la magnitud de los esfuerzos transmiti -
dos al terreno a fin de reducir los asentamientos producidos. Tal reduc
cion de esfuerzos se logra excavando un cierto volumen de tierra y cons -
truyendo en su lugar un cajon de cimentacion que no €s otra Cosa que una -
losa de cualquier tipo limitada por muros perimetrales. Cuando el peso-
de la tierra desalojada por el cajon de cimentacion, es igual al peso total
«c la estructura, incluyendo el del cajon, se tiene lo que se llama una ci -
mentacién totalimente " compensada . Teéricamente, en estas condicio-
nes no se incremeatan los esfuerzos que originalmente existian en la masa
de suelo y, por lo tanto, no habréd asentamiento. Pero, si el peso: del terre
no desalojado por el cajon fuera menor que el de la estructura y su cimen-

"

tacion, se tendria la cimentacion " parcialmente compeunsada ", en cuyo ca
so se producirdn ascntamientos cuya magnitud dependerd de la diferencia- .
entre el peso total de la estructura y cl de la tierra desalojada. Si por el

contrario, el peso de la tierra desalojada es mayor que el de la estructura,

1

se tendrd la cimentacién "' sobrecompensada ', en cuyo caso el terreno su

frird expansiones cuya magnitud dependerd de la sobrecompensacion neta -

/

y de la expansibilidad del suelo.

En resumen, puede decirse que para clegir el tipo mas adecuado de cimen
tacion y establecer sus dimensiones y profundidad de desplante, asi como

sus procedimientos de construzcion. @8 necesario cenocer la estatigraiia-
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del terreno en profundidad y extensién, la resistencia al corte, la com -
presibilidad y la permeabilidad de cada uno de los estratos, asi como la
posisién del nivel {fredtico v sus posibles variaciones estacionales, LEs-
ta informacion, obten.ida a partir de muestras del terrcno recuperadas en
perforaciones de exploracién y sometidas a ensayes de laboratorio, per =
mitird estimar la capacidad de carga y el asentamiento de diferentes al -
ternativas de solucidn, entre las cuales el ingeniero debe elegir la que me

jor satisfaga los requisitos de seguridad y economia.

LLos procedimientos de exploracién, los ensayes de laboratorio pertinentes,
los mélodos para la estimacion de la capacidad de carga y el asentamiento,
los m¢todos de disefio estructural y los problemas que plantea la coustruc-
cion de las cimentaciones someras serdn motivo de discusidn en el presen

te curso.



CIMENTACIONES SUPERFICIALES

PROBLEMA 1

En la Fig. 1 se muestra una vista en planta de un edificio
que se va a construir para una pequefia planta de calderas.
Se muestra también en la Fig. las zapatas existentes de dos

edificios cercanos.

La carga viva se debe principalmente a una carga en la losg
de techo para futura maquinaria, que serd instalada.

En fa Fig. 2 se muestra un perfil del suelo de un sondeo que

se realizd en el centro del predio.

Las especificaciones para asentamientos dadas por el diseia~

dor son las siguientes:

- Asentamiendo diferencial entre soportes de la caldera me-

nor que 1/8” (0.3 cm)

- Asentamiento diferencial entre las columnas del edificio

menor que 3/4” (2 cm)

- Asentamiento diferencial con respecto a la losa de cimen-

tacidon de la chimenea menor que 1/4” (0.6 cm)

Describa cual serian sus rccomendaciones sobre el tipo de ci-

mentacidn que deba utilizarse.

Indique que precauciones deberdn tomarse durante la construc-

cidn de la cimentaciodn.
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.1 INTRODUCCION

Para los fines de cste libio s entiende por “Vias
tervestres” las carreteras, los feniocarriles y las acro-
pintas, que constituven los elenientos bisicos de 1a in-
fiacsnucnma de una red nadonal de ttansportes, Den-
uo de la denominacon deben cabar tanto la mas
moderna autopista como el mds modesto camino 1u-
ral. vy 1o mismo la pista que dé servicio a aviones de
rettoimpulso en un gan aciopuciio que la sencilla
pista destinada al trafico de pequerias avionetas.

[as vias tenestres asi definidas se construyen fun-
damentalmente de dena y sobie tiena. Desde hace
v hastanie tiempo, L tdenica modeina ha aeconad-
Jdo Lo odindina que sobre i estiactue e de st na
taless tiene ol dcnano que e osave deoapove, en
tendicindo por tal o solo ab suelo o toca que exasta
cn el hugar, pastvamente considerado, sino o todo un
conjuitto de condiciones que compienden desde la
constitucion minaoldgica, la esttucturacion del suclo,
la cantidad y estado del agua contenida v su modo
de fluir, hasta toda una agrupacion de factoies aje-
nos ai concepto tradicional de suclo, pero que defi-
nen en ¢l tiempo su compoi tamiento, tales como los
factores ciuniticos, los ccondmicos, los que se refic-
ren al “uso de la tierra” en actividades que poco o
nada tienen que ver con la teenologia de las vias te-
nosties, eic. Sin embargo, ha sido hasta épocas mu-
cho mis recientes cuando los ingenieros han com-
prendido que el uso de Tos materiales, que se oirecen
en general en amphia variedad en la naturalesa, den-
vo del cuctpo de la estructuia, no o indifaente o
arbinario; sino seleaiivo, y que aun uthzando los
vudsmos matenades para produc una secadn dada,
pucdaen ohiencise secciones estuctutabinente muy (dis-
Uity segin ¢l uso que se haga de los materiales
duntto Jde baosecada, tanto en lo que se reliere o
su posicidn en ellas coma a las condiciones en que
s¢ cologuer v oa oy natamientos mecdnicos o aun
quimicos que se los dé,

La construcadn de las vias tertesties imphica en-
tonces ¢l uso de los suclos, pero un uso seiectivo, jui-

»
o T o,
Ba W Cehaiwils

rEVEs NOoCiones ae
e suelos

cioso v, en lo posible, “cientifico”. Es sabido que la
ingenieria moderna ha desarrollado ramas cuyos ob-
jetivos son precisamente el aprender a manecjar de la
mejor mancra posible, ingenierilmente hablindo, los
suclos y las rocas con que se construyen las vias te-
riestres. Estas ramas sou la Mecinica de Suclos y Ia
Mecinica de Rocas, estrechamente auxiliadas por ia
Geologia aplicada. No es, pucs, de extrafar, dejanco
a un lado aspectos de planeacion y waso y alguilos
de indole ccondmica y social, que el proyecto vy la

construccidn de las vias terrestres sean a fin de cuen-
1

fas una cuestion de aplicacion juiaoesa de normas de
Mecinca Jde Suelos v o de Mecanea de Rocas

Hlov, la Mecanca de Suelos y Trode Rocas se han
diverstlicado tanito, gue constutnen dos taas ade-
pendientes, con metodologia y obictivos propios, deu-
to del conjunto de las especialidades de la Ingenie-
ria, aunque sus ftonteras estdin esticchamente enile-
lazadas, tanto como lo estin los suclos y las rocas,
cuya distincion a menudo es muy dificil, Ia Mecdnica
de Sueclos y la de Rocas forman cada ves mis dos
campos scpatados que enigen a sus respectivos espe-
cialistas toda su dedicacién personal.

El presente Libro trata de las aplicaciones que tie-
ne la Mecinica de Suclos en el proyecto y en la cons-
tiucciéon de las Vias Terresties; la Mecanica de Ro-
cas sélo interviene, cuando se traslapan los métodos
de ambas disciplinas y las soluciones scan comuncs
o bien, cuando la diferenciacion entre cllas sea prac-
ucamente imposible,

La aplicacidn de Ia Meainica de Suelos @ un ean-
no cuadquicra exige un conocinuciio previo de ol
disciphing, que a proposito se ha considerado fucia
de los alcances de este libro. Afoirtunadamicite exis-
ten muchos, algunos muy buenos, con los gre el HEE
i1 podrd suplir osta deliciencia. Sin embuaigo, con
tines de unificacion de pensamiento v aun de nomen-
datura, este primer capitulo ot dedicado a la proe
sentacidn de ideas bisicas sobic Medinica de Sue-
ios, de las que despuds se hard intenso uso.




1§ Breves nociones de mecdanica de suelos
.2 NATURALEZA Y ORIGEN DE LOS SUELOS

Los suclos son conjuntos de particulas nunerales,
producto de la desintegracién miecdnica o de ia des-
composiciéon quimica de rocas preexistenies El con-
minto de particulas presenta dos propiedades esencia-
les que no pueden ser olvidadas por quienes preten-
dan comptender su comportamiento ingeniciil,

a) El conjunto posce una organizacion definida
y propicdades que varian “vectorialmente” En ge-
neral, en los valores de las propiedades, verticalmen-
te ocurren cambios mucho mds rdpidos que horizon-
talmente. .

b) La organizacion de las particulas minciales cs
tal que el agua, que como sc sabe esti presente cn
todo suclo cn mayor o mcnor cantidad, puede, si
hay la suficiente, tener “continuidad”, en el sentido
de distiibucidn de piesiones El agua no ocupa hue-
cos aislados, sin mtercomunicacién; pucde lienar to-
dos los poros que dejan entre si las pmticulas mine-
rales y quc sc inteicomunican, de manera que el agua
forma una masa continua que conticne al mineral
en su seno.

Los sucios pueden ser iesiduales o transportados,
segun sc les encuentre en el mismo lugar en que se
han generado o en lugar diferente. El transporte por
aire y agua vy Ia scdimentacion en esos dos medios
constituycn el mecanismo usual que da lugar a un
suelo nansportado. Es evidente que la estructuracién
v la “disuibucidén interna’” de las propiedades ticnen
quc scr completamente diferentes en un suelo resi-
dual que en un suelo transportado En el primero,
el ataque mecdnico y la desintegracién quimica tien-
den a producir un resultado Nnal que en estructura
y disposicién recuerda, aunque sea lejanamente, a la
roca madre. Los suclos transportados y depositados
en oaite o agua generan ostructuras que osidn regidas
unicamente pov los mecanismos propios de la depo-
siccon y en nada por la disposicion, caracteristicas y
condiciones iniciales de la 10ca oviginal.

Cabe aqui un comentaiio de cardcter general que
pocas veces se valora por completo en las aplicacio-
nes cde la Mecdnica de Suclos. En una medida sin
duda mayor que lo deseable, la Mecdnica de Suclos
actual se refiere sobre todo a los suclos transpoita-
dos. Empesd por cl interés que plantcaron diversos
problemas de indole general e naportante, sobre todo
del tipo de cimentaciones en dudades grandes y con
subsuelos parucularmente dificiles; se desarrolld por
Las wdeas que fucton suigiendo de los laboratorios y
de las expaiendias de campo de quienes afrontaban
tades problemas L gonerad, wales cudades eataliza-
doras doel meerds por L Mecimica de Suclos exasten
cn valles o planiaces de costy, en los que, por rason
natutaal, los suclos son transportados y no residuales,
mds propos de sonas ondaladas o montafiosas, Como
consccucictd, se estudiaron sobre todo sueclos trans-
portacdos y se fueron conociendo sus propiedades, que
a menudo se confundieron con las mopiedades de
los suclos en genaral, aun cuando logicamente las
de Ios suclos residuales hayan de ser difeienics. En

el aanscarso del iiempo, toda la metodologia de tra-
bajo de la Mecdnica de Suclos, incluyendo los méio-
dos de piucha e invesugacién en el laboratorio, que
han jugado tan importante papel cn el desenvolvi-
miento de la disciplina, fue mostrando una iuclina-
cion hadia los suclos tiansportados que fuc dejando
a los residuales relativamente marginados del progie-
so de la especialidad. Y si es cierto que los suclos
transportados abundan en la naturalesa, sobre todo
en zonas apropiadas para la deposicion, geoidgica-
mente hablando, también ¢s cierto que los suelos re-
siduales no lo son menos y que en estructuras como
las carreteras o los ferrocarriles deben aparecer con
particular frecuencia. En los ultimos afios, esto lo
entendieron claramente muchos investigadores, cuyo
interés se refleja cada vez mis en las publicacione
de obras especializadas que ya, con rclativa {recuen-
cia, tratan de suelos residuales; pero los autores de
este libro se picguntan si en el momento prosente
basta tener “interés” por los suclos residuales, inte-
rés que se refleje en su estudio con las ideas tedricas
a que sc ha llegado estudiando suelos transportados
y con la metodologia de laboratorio que se ha des-
arrollaco para estos suelos. Parece logico pensar que
no scan cscnciales las diferencias en comportamicrito
entre los suelos residuales y transportados, pero tam-
bién parece logico sentir que tales difcrencias jusufi-
quen algunos cambios en las actitudes mentales ante
los suelos residuales y en las metodologias experi-
mentales, incluyendo diseio de prucbas y equipos.

El ingenicio que aplica Mecinica de Suelos a
Vias Terrestres debe tener presenics las ideas ante-
riores, por lo menos como ull mMolivo para ejercer
critica sobre las conclusiones a que io lleve la Me-
cinica de Suelos actual, especialmente si tiata con
suclos residuales. Esta labor critica permitird, por
otra parte, ir descubriendo deficiencias, diferencias vy
nuevos enfoques. Algunos paises son particul.rmen-
te prodigos en suclos residuales ligados a piablemas
constiuctivos e obras de ingenieirin. Ia Unidn sud-
africana, el Basil y algunas zonas de los Estados
Unidos han expresado ya con fiecucncia su preocu-
pacidn por la escasez de conocimicnio enfocado espe-
cificamentc a suelos residuales. En México tambidy
abundan. Seguramente su existencia serd mds comun
cn regiones de clima wopical, en Jonde la actividad
de Ia crosion vy, sobre todo, el poder de las acciones
quimicas de aguas cargadas de agentes cn solucdion,
producto de una intensa vida vegetal, hacenn que ¢l
clecto de descomposicién y ataque " situ” pueda
it siendo mas vipido que fa capacdad de tanspoite
de los agentes natuiales.

I3 RELACIONES GRAVIMETRICAS V VOLUMETRI-
CAS DE LOS SULLOS

Ln los suelos se distinguen tres fuses constituyen-
tes: Ja solida (particulas mincialesy, la liquida (ge-
neralmente agua) y la gascosa Scncm’:mcn_tc ane).
Lnuie estas fases es preciso definiv uin conjunto de



relaciones que sc acflicren a sus pesos y volumenes,
las caales siven para establecer la necesdaria nomen-
clatuta ¥y paia contar con conceptos mensurables, a
travds de cuya variacidn puedan scgunse los proce-
sos ingenicnles que afecten a los suelos.

En la Iig. I-1 aparece un esquema de uria mues-
ra de suclu separada en sus tres fases y en ella se
acotan los j;:csos y volumenes cuyo uso es de interés.

VOLUMENES PESOS

VO ) . % . I

°

Wa=0f

‘Ww  |Wm

Figura I-l. Esquema de una muestia de suelo en la que se
acotan los pesos y volumenes usados.

Las rclaciones entre los pesos y los volimences se
establecen o travds del concepto de peso volumétri-
co, defimido como Ia 1clacidon entre ambas cantida-
des. En lu tecnologia de las vias teiiesues se usan
los siguicniites:

W, W, + 17,
Yo = = (1-1)

4 7
I m I "

ilamado el peso volumétrico de la masa,

TV ,

Y, = —— -2

= (12

ltamado ¢l peso voluméuico de los solidos. Tambicén

se usg, sobie todo en cucstiones de compactaaion, cl

peso volumdénico seco, detindo como la aclacon en-

e b peso de dos sobidos y el volumen ot del
suelo,

W, ,
o (-3

m

Ta =

Ndtese que Lo expresion (1-3) pucde poncise:
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W
—_— V"/S Wm — m o T
Sy W, W, WL 4w,
W, W,
Ym
= e 1-‘1‘
1+ w (1-9)

La expresion (1-4) se usa en compactacién de
suelos.

Se emplea asimismo ¢l peso especifico relativo de
los solidos del suelo, definido como:

S == (1-5‘
Y Vs YO )

Las siguientes son también relaciones entre pesos
y voltunenes quc se uulizan mucho en las aplicacio-
nes, por representar conceptos cuya ivariacion sirve
para describir fenémenos impottantes y, por lo tan-
to, figuran muy f{recuentemente en las {6rmulas,

a) La relacion de vacios (e) es el cociente cenve
cl volumen de vacios y el de sélidos.

¢=-t (1-6)

Tedricamente ¢ puede variar de 0 a infinito (va-
cio perfecto), pero en la prictica sus linites estdn
comprendidos entre 025 paa arenas muy campic-
tas con finos, y 15 para arcillas altamenie estructu-
radas, muy compresible.

b) Se denomina grado de satutacién a la icla-
ci6én entre ¢l volumen de agua y el volumen de va-
cios de un suelo; matemdticamente:

Ia -
G (%) =100 - (-7

v

El gmado de saturacién vavia de 097 en suclo
seco a 1009, en un suclo en cl que todos los vacios
estuvician llenos de agua, al que se llama suclo sa-
turado.

¢) Se conoce como coniciido de agua o humedad
de un suelo a la relacidn entre el peso dei agua con-
tenida en el mismo y ¢l peso de su fase solida:

v,
2 (1-8)

I

w (V) = 100
N
Il contenido de agua varia tedricamente de 00
mhngo, pero en Lo padctca ey ddbial cieonoan v
bones supciiores a0 1LOO0Y T que so houg tacdido cnan
allas procodentes doeb Soreste de Mosiea, i Colvog il
arctllo dal Valle de Méxaoo seelo tenar contonidos
de agua comprondidos enure 10077y ol
Los conwepios anictiotes sy par o osiablect
alvmas aelaciones tnles, que oviven Lo vocoddad de

mednlos todos en ¢l laboratorio, Por ¢;janplo, en un
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suclo fotalmente saturado basta conocer dos concep-
ws independienies para, en funaon de cllos, poder
establecer {érmulas para otios; en este caso, las
formulas mds usadas son.

e=w §; (1-9)
S S,
Yo = e =0T ©) (1-106)
1+ ¢ I+ 95, wyw

La deduccion de estas férmulas, asi como de las
(que se mencionan a continuacién, icferentes a rela-
ciones volumdéuricas y graviméuricas, puecde verse en
la Ref. 1

En el caso de suelos parcialimente saturados (es
decir, con paite de sus vacios ocupada por aire) se
precisan tres cantidades independientes para definir
a otra dada. Las 1claciones mds usuales a que puede
liegarse son:

e G, = w S, (1-11)
14w

T =T T (1-12)
+ e

Atencaidn espeaal debe darle al cdlculo de los pe-
sos volumétiicos de los suelos situados bajo el nivel
freiiico En tal caso, el empuje hidrostitico cjerce
influencia en los pesos, de acucido con las leyes de
la boyancia (Pinapio de Arquimedes) - El peso es-
pecifico relativo de la materia sélida sumergida vale:

§o=35 -1 (1-13)
y el peso volumdéuico sumergido de los sélidos:
Y.=v, — I (1-14)

Es deanr, un metio cibico de suclo sohido desalo-
4 un nictio cibico de agua; luego suflte un empuje
ascendente de 1 ton, que ¢ ¢l peso de dicho metro
cibico de agua.

Yara ¢l peso volumdérrico de la mase del suclo se
ovbucuen las féormulas (Ref 1)

S, —1
. 1-15
Y = Ty Y (1-15)
M
’ SS_I
Tm = 5—~ Yd (1-16)

4 CARACTERISTICAS ¥ LSTRUCTURACION
DL L 4S8 PARTICULAY MINERALES

La formu de Jas particulas minerales de un suelo
es de importancia primocdial cn osu comportamiento
mecdnico  En los suclos grucsos la forma caracteris-

tica ¢s 13 equidimensional, en la que las tres dimen-
siones de la particula son comparables. Se oiigina
por la accién de los agentes mecdnicos desintegrado-
res y solo por excepeion corresponde 4 particu-
las que hayan sufrido algun atacque quimico, pucsto
que los agentes mecinicos en general no acttan con
preferencia por ninguna direccidon en especial, es na-
tural que su producto final tienda a la forma esf¢-
rica. Sin cmbargo, existen a veces clectas que repre-
sentan alguna accién que se¢ ejerce preierentemente
en una direccidn determinada; ejempio de lo ante-
rior son las formas redondeadas caracteristicas de
gravas vy arenas que han sufrido el ataque de rios
o del mar.

En los granos guesos de los suelos, las fuerzas
de gravitacién predominan notablemente sobie cua-
lesquicra otras que pudieran ejercerse cntre las par-
ticulas; por cllo todas las particulas gruesas tiencn
un comportamicnto similar.

En los suelos {inos, producto en genecral del ata-
que quimico de las aguas a las rocas o a otros sue
los, 1a forma de los componentes ticnde a ser aplas-
tada, por lo que los minerales de arcilla adoptan
en general Ja forma laminar, en que dos dimensio-
nes son incomparablemente mds grandes que la ter
cera; como excepcién, algunos minerales de aralla
poscen forma acicular, en la que una dimensién es
mucho mds grande que las otras dos.

Como consecuencia de la forma de sus minerales
y de su tamarno, generalmente muy pequeio, ea los
suelos muy {inos ejercen accién importantisima fues-
ras de tipo difciente a las gravitacionales; clio es
debido a que cn cstos granos la relacién entre ¢l
drca de su superficie y su pese (uperficie especifi-
ca) alcanza valores de consideracién, cobrando mu-
cha sigmificacion las fuerzas electromagnéticas des-
arrolladas en la superficie de los compucstos minera-
Ies. T.a estiuctina interna de las arcillas puede con-
cebuse en forma clemental segan las ideas que se
exponen a contmuacion. In las referenaas 5y 4
podrin encontrarse algunos estudios que permitivin
al lector ahondar un poco muis en la cuestion funda-
mental de fa {isico-quimica de las aiailas, tema al
que s¢ concede cada din mayor mportanaa cn la
Mecinica de Suclos y que resulta de fundumental
unlidad para explicar ¢l comportamienio macrosco-
pico de las formaciores térreas e el mgemero en-
cucnira en su actividad diaria

La supeifide de cada particula de suclo posce
carga cléctrica negativa, por lo meines en sus paries
planas (por el contrario, parece haber evidencia ac
concentraciones de carga positihva cn Ias anstas). La
intensidad de o carga depende de 1a esttactnacdn
y composicion de T arcilla, Asic o pmvticnla arac
4 los tones positivos del agua que fa rodea {H4) vy o
cationes de diterentes clementos  uuimicos  cxisten-
tes en la misma, tales como Nat, K+, Ca++, Mgrt,
Al+++, Fertd, etc. Lo anteiior conduce, en pri-
mer lugar, &l hecho de que cada particula individual
de aralla se ve rodeada de una capa de pardiculas
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de agua orientadas en forma definida y ligadas a
su estructura (agua adsorbida); cuando la paiticu-
la auae cationes de ouos clementos guinucos, estos
atracn a su vez a otras moldculas de wgna onenta-
das, por lo que ci espesor de la pelicula de agua
adsorbida por ¢l aistal de aralla es funcion no soéio
de Ia natutalesa del mismo, sino tanbicn del tipo de
los cauones auaidos

Dada la superficie especifica a veces enorme de
los ciistales de arcilla, las fucizas eléetricas de su-
peificie jucgan un papel mucho mds importante que
la acadn gravitacional.

Lo anterior se aefleja, en primer lugar, en las
formas eostructurales que los suclos finos puecden
adoptar cuando s¢ depositan en un medio apropia-
do. Las ecstructinas sumiaaente abicitas, con gian
predominis de vacios Jde que despuds se hublard, solo
son concebibles siose toman en cuenta lus ideas ante-
riores. Ademuds, entre los cristales propiamente dichos
del suelo lino, las capas de adsorcion mopordonan
Lncontacto swr o gencrs gue ayuda a entender y oex-
plicac propredades macrefisicas faintliares ol ingenic-
10, tales como plasticidad o resisteucia al esfuerzo
coitaule,

Las propicdades mecdaicas de ana arcilla podrdn
cambrar, por lo tanto, si s¢ hacenn varar los cationes
contenidos en sus complejos de adsorcién, de mane-
ra que vanando ¢stos pucdan tenerse propicdades
mecdnicas difcrentes en la arcilla original. Por cier-
to, estas udeas abien postbihidades para el nata-
miento fisico-quimico de muchos suclos a Ia escala in-
genieril; desgiaciadamente estos métodos no han sido
suficientemenie desarrollados en la prdctica. En ge-
sieral, los catones pueden disponerse segun su clee-
to benclico deaicaente en la yesistencia de las ar-
cillas. de acuerdo con la hsta (NH)+, H+, K+,
Fetr+, Altdv, Ngt+, Batt, Cart, Nat, [t

Lu resumen, puede conduinse que es fa fomma de
Les paridculas mmerales gue consistuyen el suclo 1a
que detenniina primordiddmente fa preponderana
de Las tucizas gravitaconales o de las eleciiomagng-
tcas enwre los aistales, de dondde, wosuoves, quedan
determinadas la esttucturacion ecn geacral del suclo
y la natutaleza del contacto entie ias partiailas -
dividuales. En los suelos gruesos (lorma eqaidimen-
sional) se tienc area minima cubriendo peso mixi-
mo de la particula (rccudrdese que se demucstia que
la esfera ¢s ¢l dica minuma que cubie un volumen
dado) : s, por wanto, natural que en csws suclos la
actividad gravitacional sca clarainente predominanie
En suclos finos, las formas especiales de sus minerales
causan que en las particelas haya un drea muy gran-
de cocnistiendo con un peso relativamente muy pe-
queno, ¢y sabido que da carga elecoica nera del
anstal se concentra en siosuperbicie y depende de
clla, pot lo aque es Battral cn oostos cnstales de los
suclos ooy que L acavidad déanaa de su supcthi-
cic predonune por mucho sobre las fucizas gravita-
caonales Cuando las pmocalas son sulicientemente
pequenias y los saclos se forman por deposiaon en
un medio continuo, existen, como s¢ Ve mds ade-

lante, otros efectos, tales como ¢l movimiento Drow-
n.ano, que contribuyen a minimizar el efecto natu-
ral de la gravedad terrestre,

Sc¢ denonuna cstructura de un suelo al arreglo o
disposiadn que adopien sus particalas mincrales. Es
obvio que la estructuracion que tenga un suclo dado
Juega un papel Tundamental en su comportamicnto,
especialmente en lo que se refiere a resistencia, com-
presibilidad y permeabilidad.

Ll problema de la estructuracién de los suclos cs
netamente distinto en los suclos grucsos (de forma
equidimensional) vy en los {inos (gencralmente de
forma laminar). En los piimeros, la aglomeiacion
de particulas se produce tinicamente por accion gra-
vitacronal; los granos de wena o grava se disponen
como las canicas dentro de uina cajo. EI mecanismo de
estuctinaaon e Licl de concebir (a0 se olvide que
¢l hombre vive en an mundo giavitacional, en
que los mecanismos de tales fueizas le sesulian com-
pictamente {amnnares) y, dado el tamano de los
granos dec quc se habla, cualguicr hipotesis de o
ructuracion ¢ uuunedistamente verificable a simple
vista.

Por ¢l conurario, cn los suclos f{inos, las faer-
zas quc delinen la estruciura son hundanentalmen.
te de naturalesa clecuomagndticn, mucho mds ditici-
les de concebu vy, adands, exwnte la dificultad adiclo-
nal de que cualquier hipatesis de estructuracion que
sc haga no pucde ser veriticada a simpie vista, dado
cl pequeno wmano de los cristales, por lo que no cs
de exuanar que ¢l problema de la estructinacién de
los suclos fnos resulte dilidl, contovaruble v, en
general, mucho mas complicado que el de los suclos
gruesos, los méiodos de 1nvestigacion de la estuctu-
1a de los suclos [inos, tales como el uso de micros-
copios clectiomcos, difraccion de ondas, cic, son to-
dos de naturaleze mdiredta y estin sujetos a la inier-
pretacion del espeaalista, por 1o que no resulia 1410
(JUC eXastan muy vartadas contientes e peisanIcito
G tono 4 este problonia

Lo estiuctuea Hpica de un sudo ginoso (andlo-
g b de W agiupaaiicato de canticas ¢nwi caga)
reabe el nombie de estouctura simple, y su compot-
tamiento mecinico quedi {fundamentalmenie dehini-
do por la compaadad. Terzaght ha projt.eso el con-
cepto de compacidad relativa para medn tal condi-
aén. La compacidad relaina es determinable en la-
boratolio (referencia 3)

- C
N maN nat -
C, = 100 — (I-17)
miavx nuin
En donde:
eoo=maclacdan de o vados conresponcaciies al e
[IINRY

tado mads saelto, obtanda varbiendo b macenat don-
o de un 1eupienie, st NIgWLL COmpEtacdn pos-
terior.

¢ = clacon de vados conespondicuiic W esta-

i

do mds compacto del sucio, obtenida Jal sometar 1

ae
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muesira del suclo grueso a un proceso de varillado
por capas dentro de un iccipiente,

€, = relacion de vacios del suelo en estado na-
tural.

(G, sc expresa usudlmente como porcentaje. Vi
lores supcrioies al 50%, suclen consuderarse de” un
suclo compacto y este valor se menciona [recuente-
mente como limite de scguridad rasonable en pio-
blemas prdcticos, tales conio camentaciones en suelos
grucsos, posibilidades de licuacién de mantos de are
na y limos no plisticos, etc.

Aparte de la compacidad, se acepta que influye
en ¢l comportamiento mecdnico de un suclo grucso
la angulosidad dc sus granos (a misma compaci-
dad, la mayor angulosidad da mds trabazén y, por
lo tanto, mayor iesistencia al esfuerzo cortante) y
la orientacion de sus particulas, lo que se admite que
in{luye sobre todo en la permcabilidad.

Existen wvarias hipdtesis sobre estructuracion de
los suclos finos. Terzaghi presentd originalmente las
conocidas con los nombres de panaloide y floculenta
(rcferencia 6) que se muestran cn las figuras I-2
y I-8.

La estructura panaloide se considaia tipica de
granos de 0.02 mm o algo menoies que se depositan
en agua o airce; las fuci/as gravitacionales ejercen un
cierto clecto, pero las fucisas cléctricas son de mag-
nitud comparable.

La esttuctura floculenta se counsiderd tipica de
particulas de tamafie mucho menor, que por si solas
ya no se sedimentarian por el efecto de impacto
causado por las vibiaciones molcculares del medio
en que ocurra la sedimentacion; estas particulas por
si solas sc moverian al azar con un movimiento ca-
racteristico llamado Browniano. Se suponia quc es-
tas particulas podian unirse formando un grumo,
con la estiuctura de un panalito, el cual adquirivia
peso suficiente paia depositarse, obtenicndo asi una
estuctuta de panales formados con panales. Como
cureta que la capacidad de unién de las particulas
mdividuales para formar los grumos mis pesados, se

!
{

S

Figura I-2. Lstructura panaloide.
g

Tigura I-3. Esquuma de ostructuia floculenta.

mncrementa mucho st existe un electréhito en ¢l me-
dio de depdsito, se suponia que (sta Cstruciura se-
ria muy tipica de suelos muy finos depositados en cl
mar o ci lagos de agua cargada de sales susceptinles
de suirir discaacion clectrolitica,

Ln la referenaa 7, A, Casagraade piosenid ourd
hipotesis de estruciuracion de suclos predomunante-
mente finos, que aparece cn la figura I-1.

En esta hipétesis de Casagrande se considera la
posibilidad de que no todas las particulas del suclo
tengan el mismo tamario, pcio la idea mds intere
sante de ella cs la introduccion del concepto de ¢s-
queleto estiucunal, constituido por las particulas mds
gruesas (de limo en la figura) y por los panales y
{loculos que existen cnue ellas. La idea cs que bajo
cl peso del suclo sobreyacienic o de alguna caiga
actuante en la superhcic se ostablece en el intenor
del suclo un mecanismo de transmision, que funcio-
na como un esquelcto del conjunio, dejando ¢en los
espactos entre las pandculas gruesas v osus nexos gron
cantidad de material fino pocwo o nada compnnido.
Los nexos cntie las particulas gruesas que forman
parte del esquelcio habidn sufrido, por ¢l conuario,
un lento proceso de compresidon vy adaptacion a Ia
carga, que ¢s lo que da al conjunto su 1osistcincin
St se acepta csta idea, s muy lial comprendar la
diferencia de resistencia que existe entze uina acilla
malterada y una remoldeada, en qute, por alguna ra-
zom, se ha roto el csqucleto y sc wansmite la caiga
a las masas dc fléculos no precomprimidos.

En ¢pocas mds modernas se han mutoducido como
fundamentales los conceptos de floculacidn y disper-
sion (refeicnaia 8).

Stoel efccto neto de las fucizas avracuivas v acpul-
sivas enuce dos cristales de aralla es de atracdddn las
dos particulas se uniran  (posiblemente arista contia
cara plana); se dice entonces que estin floculadas
St la acadn neta es repulsiva, seosepararin, dando
fugar a una esoructura dispense La alteracon de Ja
capa adsoibide de los crstales puede producit ten-
dencta a la floculacion o a la desparsion an v sis-
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En formacion

Figura 4. Una tshuciuia compuesta (segiin

tema de cristales de ardilla, Ia tendencia a la flocu-
lacion aumenta l)nnupiln.une cuando hay un elec
wolito en ¢l agua que 1odea a los cristales de arcilla
o cuando se eleva la temperatura. Las figuras I-5 y
I-6 muesuan disposiciones tipicas de estructuras flo-
culadas y dispersas, respectivamente.

Debe notarse que el conjunto de cstructuras para
fos suclos finos someramente descrito ¢n lo (ue ante-

.

Tigura 5. tcastilio de

Estiuctuia en

naipes”,

(b)

Ya f{orrnada

A Casagrande).

cede no constituye una scrie de posibiiidades reales
en la naturaleza, sino simplemente algunas hipate-
sis de esnucturacion de que hoy se nabla. Muchos
investigadores aceptan alguna de las explicaciones
anteliores, peio no otras, de manera quc no exiswee
pleno acuerdo al respecto.

También debe advertirse la posibilidad de que se
conjugucn Liv lormas anteriores, dando lugar a un
variado numero de combinaciones.

Zona do mayor /

pras.on asmolico

(o)
Pre ion osmdnco;—— o
e I_K_L_L.L_l__I_L]
(b)

Figma I6. Dstiuctuia

dispaisa,
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I.5 GRANULOMETRIA DE LGOS SUELGS

Se denonmiina distiibucién granulométrica de un
suelo a la division del mismo en diferentes fraccio-
nes, sclecaonadas por el tamaifio de sus particulas
componentes; las particulas de cada fraccidon se ca-
raclerizan porque su tamafio se encuenura compren-
dido entre un valor miximo y un valor minimo, en
forma corielativa para L distintas fracaones, de tal
modo que el miximo de una fraccién es el minimo
de la que Ia sigue conelativamente. La separacion
en fracciones se hace sencillamente por mallas, cuan-
do es posible el cribado, pero en suclos de grano muy
pequeiio, que forman grumos, deben adaptarse pro-
cedimientos bastante mds complicados para separar
las particulas mdividuales y ello da lugar a resulta-
dos mucho mis confusos, en los que, como se verd,
para lograr las fracciones consutuyentes ha de recu-
rnine a jupdtesis no muy satisfactorias, llegdindose a
resultados finales bastante dudosos.

En suclos grucsos (gravas, arenas y limos no plds-
ticos), de estructura simple, la caraceristica mds im-
portante para dehnir su 1esistenda es la compaci-
dad; la angulosidad de los gianos y la orientacién
de las particulas juegan también un papel impor-
tante, aungue menor. Evidentemente, cualquier and-
lisis por mallas no da minguna nformacion sobie
estos aspectos  La compresibilidad de estos suclos,
por otia parte, aunque también depende fundamen-
talmente de su csiructuiacién y compacidad, se ve
mfluida en bastante mayor grado por la granulome-
tia, scgun ha pucsto de manifiesio Ia investigacion
moderna, como se verda mds adelante. Han resulta-
do decepaonantes los eslucizos realizados hasia ¢l
prosente paia establecer alguna correlacion entre Ia
cunva granulomdtrica y la permeabilidad de los suc-
los (referencia 2y,

S¢ ha dicho que los suclos giuesos con amphia
gama de tamanos  (bren graduados) se compactan
HLjor, para una nusma cnergia de compactacion, que
jos sucles muy uniformes (mal graduados) . Esto sin
duda es aerto, pucs, sobie todo con vibrado, las par-
- ulas mds chicas pueden acomodarse en los huccos
entre las particulas mds grandes, adquiriendo ¢l con-
e una mayor compacidad. Sin embargo, la re-
lacién entie granulometia y faalidad de compacta-
cién no ha podido pasar de una correlacién cualita-
tiva tan v.ga como la que gucda enunciada, por io
cual cn ostudios para compactacion de suelos poco
o ningan provecho pucde obtenerse de la curva gra-
nulomdtrica de los suelos grucsos Mucho mids diii-
ciles de esiablecer son las propicdades mecdnicas de
interés mngenieril de los suclos finos wradicionalmen-
te llamados cohesivos  (arallas y limos plisucos).
Depanden de un nitnero mucho mayor de concep-
tos que las de los suclos gruesos vy, so pena de cacer
en confusion, tal cstudio no puede ser abordado cn
esta ctuapa de la presentadidn de conceptos de la me-
cinica de suclos. Baste dear (y el lector tendrd oca-
sion <e comprobatlo més adelante) guc nminguna de
las arcunstanaas que deflinen las propiedades me

canicas de un suelo fino estd descrita por la distri-
bucién mranuloméirica de dicho suclo In mucho
mayor madida de lo que sucede en suclos grucsos, el
conoanuento de la distribuadn granulomceuica re-
suita estéril en el caso de los suclos Dinos.

Demostrindose una ves nuds la fuaza de la tra-
dicién y la costumbre, todavia ¢s comun ¢n la actua-
lidad que muchas espeaficaciones rcicicntcs ul wso
o rechazo de los materiales para la censuuccidn de
Vias Terrestres contengan preceptos granulomdétricos
¢n mayor o menor grado Ista sitaacon ha de verse
como indeseable pucs, debe insistirse, no es casi nun-
ca el tamaio de las pairticulas de un suclo lino el
que define su comportamicnio mMeciinico, y una nor-
ma de aceptaadén o rechaszo basada en tal arterio
corre el riecsgo de aceptar lo malo y rechazar lo que
seria mcjor, Por cjemplo, una arcilla ceolinitica, 1¢-
lativamente anerte ante el agua y que paa muchos
usos resultaria perfectamenie aprovechable, pucede te-
ner una distnibucion granuiomdirica anialoga a2 una
aralla montmoriloniuca, quisd con materia orgdni-
ca, sumamecilte activa, quec consuituye o casi todos
los casos un suclo que debe rechazaise para su uso
en la construcadon de vias terrestres.

Una de las razones que han contnbuido a la di-
fusién de las téenicas granuloméuicas cs que, ¢n cer-
to sentido, Ia distribucion granulomduica proporo-
na un criterio de clasificacién. Leos conoaidos técii-
nos arcilla, himo, arena y grava tencn tal ongen y
un suclo sc clasificaba como araila o como argiw
segin tuviera tal o cual tamailo radsimo. La nece
sidad de un sistema de Clasiflicacidn de Sacios no e
discutible, pero el ingeniero ha de buscar uno en que
¢l aiterio de dasificacion le sea v al, o dear, en ¢l
que sc clasifique a los suclas de acuardo con sy
propicdades ingenieriles fundamentales y no segin
el tamadio de sus particulas, que poco sigimlica,

[§

De todos modos, como cn muchas cuestiones de

aphcacidn de sus téamcas, el ngeniero actuel envias
terresties hace un uso wodavia relaavamente hiecuen-
te de las curvas granuloménicas, s¢ expoacn a Loa-
tinuacion algunos detalles sobie tales méiouos,

Siempre que se cuente con sufliciente ntmero de
puntos, la representacion grafica de la distubucidn
ranuloméirica debe estimase prefenibie « la numé-
rica en tublas.

La gidfica de la distribuadn gianulomdiiica sue-
le dibujarsc con porccatajes como ordenadas v ota-
marios de las particulas como abscisas las ordina-
das se relieren a porcentaje, en peso, de s paiticus
fas menores cue ¢l tamano coirespondhente, La e
presentacién en escala serulogariimica {cje de abs-
csas en escala logaritmica) resulta picicrible a
simple representacén natual, pucs ca la punnera
se dispone de mayor ampliud en los tunuiios fnios
y muy finos, que en oscala naunal resuitan inuy
compuinudos, usando un madnlo prictico de cscala.
La torma de la curva da rdea wmncdiata de la dis-
tribucién granulomdwica del suelo, un suclo cons-
tittdo por partculas de un solo tumario cstard re-
presentado por una linea vertcal {pucs cl 100y, de
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Figura I7. Cunas giauulométics de algunos suclos 4) Aiena muy unifoime de Giudad Cuauhtémoc, Mésico.
L) duclo bien graduado, Puebla, Mdxico. €) Aralla del Valle de Mdénico (curva obtenida con hidré-
wetro). ) Aralla del Valle de México (curva obiwenida con hidiémetio).

sus particulas, en peso, es de menor tamaiio que cual-
quicra mayor que cl suclo posca); una curva muy
tendida indica gran variedad en tamarios (suclo
bien graduado).

En la Fig. 1.7 se muestran algunas curvas granu-
lométricas reales.

Como una medida simple de la uniformidad de
un suclo, Allen Haven propuso el coeficiente de uni-
formidad
_ Dy,

“—_l)—m

c (1-18)

en donde:

Dy tamanio wd, que el 6090 en peso, del sue-
lo, sea igual o incna,

Do Hamado por Hazen didmetro efectivo; es c.
tamafio tal que sea 1gual o mayor que el 109, en
peso, del suelo.

IEn realidad, la relacién (I-18) es un cociiciente
de no unilormidad, pues su valor numér.co decrece
cuando la unifornndad awnenta. Los suelos con
C, < 3 se consideran muy uniformes; aun las are-
nas naturales iuy unifolmes rara ves piesentan
C, < 2.

Como dato complementario, necesario para defi-
nir la undormidad, se defime el cocliciente de cur-
vatura del suclo con la expresion

(Pai)

- -l)l,() X I)It;

(1-19)
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Figura 1-8. Histogiama «e wn suclo,
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Dy se deline anclogamente que los Dy v Dgy an-
tcniores Lata cclicion uene un valor entre 1y 3, en
sacior huen graduados, con amplio maigen de ta-
mados de pardeulas y cantidades apreciables de cada
tamano ntermedio.

A panddn de las curvas granulométricas aumenta-
tvas desaritas, ¢ posible encontrar fa curva corres-

pendicnic a la funadn

=)
d (log D)

oGl porcentage, en peso, de las particulas me-
Holes ue un dctto lamano, y D el tamaiio corres
pondiente: Lo curva antenion, que se dibuga en cs-
cala sennlogaritmica, sucle denonunarse ¢l histogra-
nia del suclo y arepresenta la frecuencia con que en
ese suclo se presentan particulas entie acitos tama-
nos, Ll ea hajo cl lliSl()ghnﬂ.l cs 100, por represen-
t L wotadiddad de lasy particulas del suclo, In la
Iig -8 apwcce un hustograma de un suclo en ¢l
que piedonunan particulas de  tamaio pr(’),\imo a
1 mm.

Los valores mdy adtos del histograma correspon-
den a zonas muy vatcales de la curva acumulativa
prineramente visda, y los valores mids bhajos a sonas
con tendenaa a la horizontalidad. Actualmente el
uso de histogramas no ostd muy extendido cn los
laboratorios.

Tambiént s¢ han 1epresentado las curvas granu-
lométiicas en escala doblemente logaritmica, con la
ventaja, para algunos usos, de que cn cste caso, €n
muchos suclos naturales la forma de las cuivas se
acerca notabiemiente a una linea recua.

Bajo ¢l titulo de Andlisis Mecdnico quedan com-
prendicdos 1odos los méodos para la separacion de
un suclo en diferentes fracdones, segiin sus tama-
oy De tales métodos existen dos que merceen .aen-
aocn espectal: el aibado por mallas y ¢l andlivs de
une suspension del suclo con hididmctio (densi-
meti o).

El puimeio se usa para obtener las f{iacciones
correspondientes a los tamanos mayores del suclo,
generalmente se llega asi hasta el taniaiio coirespon-
diente a la malla N2 200 (0.074 mm). La muestra de
suelo se hace pasar succstvamente a iravés de un
jucgo de tamices de abertinas descendentes, hastd
Ia malla N° 2060, los rewenidos en cada malla se pesan
y el poircentaje que repiesentian respecto al peso de
la muestia total se suma a los porcentajes 1eienidos
en todas las mallas de mayor tamano, ¢l comple-
mento a 10097 de esa canudad da el porcentage de
suclo que ¢ meno que cl tamano aepresentado por
Lo madla en cuestdn Asi pucde teneise un punio
de T curva acumulatinva conrespondiente w cada aba-
tura Ll mdétodo se dificulia cuando ostas aberturas
son pequeiias v, por cjemplo, el aiibado a vavés de
las mallas N° 100 (0 119 mm) y N° 200 (0.07 mm)
sucle requern agua para factitar ¢l paso de la mues-
tra (procedumicnto de lavado),

Los tamatios menares del suclo esizan una mves-
tisacion fundada wn otros punapios i mdiodo del
hiliometro  (densfmetro) es hoy, quisi, ¢l de uso
mds extendido y ¢l Gnico que se vud con cicrto
grado de datalie. Como todos los de este grupo, cl
mcétodo se basa en ¢l hecho de que 1o velocidad de
scdimentacion de particulas ¢cn un liguido es fundidn
de su tamano. Ll método fuc propuesto indepen-
dientemente por Goldschmidt en Noruega (1926) v
por Bouyoucos en los Lstados Unidos de Amdérica
(1927).

Debido a lo importanie de los arorcs que afect-
ban a las pruebas originales, cl méicdo no satisfizo
a muchos espedalistas, por lo que, ca ¢pocas poste-
nores, ¢l Public Rowd Admmstiation de los stados
Umdos encomendd al doctor AL Casagrande la -
vestigacion de tales crrores, para st climunaadn v
necesaria correcaidn Como resultado de sus estudios,
Casagrande propuso ¢l hdréometro aciodindmico, ca-
libtado en pesos especificos relativos (ea Jugar de su
primitiva calibraadn cn gramos de un saclo estan-
darizado, por lire), y algunos cambuos iadicales en
ci procedimuento de la prucha, con d objeto de ch-
mimar los eriores prinaipales, obtuvo tunbicn {Hinwu-
las para Jas coriecciones necesatias Ci CHos phsos,
cuyos crioies no pudicron climmase cambar ¢l
procedunicnto

La ley lundamental de que se hace a0 en ¢l pro-
cedimicnto del lndromeao e debuada a Stoxes, v prLo-
porciona una 1clacion entre Ia veloadad de sedimers-
tacion de las particulas del suelo en un flaido y ¢l
tamaiio de esas particulas. Lsta 1elacion puede esta-
blecerse cmpiticamente, haacndo observactones con
microscopio, o bien con pirocedimicinios cdiicos. Si-
guicndo estos Gltimos, G. G Stokes en 1850 obumo
una telaaon aplicable a una esfera cue calga en un
luido homogénco de extension mfinna Aun wn
esa lumitactéon mpo: tante (pucs s paticulas rcales
de suclo se apartan muchisimo de Lo forma esférica)
la Jey de Stokes o preicnible a Lis observaciones i
piticas. ./\plulmdo es ey se obuence el dildmetno equ-
valenic de la particula, que o o didmeno de uua
esfera, del mismo Ss que el suclo, que sedimenta con
la misma velocidad que la particula real, en pai-
ticulas equudimensionales, este diuncuo €s aproni-
madamente igual al medio diamcno 1cal, paio en
particulas laminares el drdimetro 1cal puede sar hasta
cl cuidiuple del equivalenre, cabe notu que cn paa-
ticulas muy hnas csta forma es la nds {recuente
Esta es una raszoinn nuds para que dos curvas ganulo-
méuicas aguales, conespondicuies a dos suclos di-
ferentes, no mdiquen necesamianente o simibiad de
ambos. Uno podiia ser nne ardlla muy hanc: con
estructura flocutenta y ¢l oo una havina de ioca,
de comportamiento sinilar al de una arena

La ley de stokes tienc la foima

b= 20T (DN (1-20)
9 a \uo/



C

en la que

v = veloddad de sedimentacién de la esfera, en
cm/scg;

v, = peso especifico de la esfera, en g/om3?;

v; = peso especilico del fluido, en g/cm3  (varia
con la tempeiatura);

n = viscosadad del fludo, en g - seg/em?  (varia
con la temperatura);

D = didmetno de la esfera, en .

De la férmiula anterior, si D se expresa en mm
resulta

D= 4 {1-21)
%‘ s —

Aplicada = particulas de suclo real, que se sedi-
menten en agu, la ley de Stokes es vilida solamente
en tamanos menores de 02 mm, apromn‘mdamcmc
{en mayores tamafios, Ias turbulenaas provocadas
por ¢l moviaucnto de la pardcula alteran aprecia-
blemente Ia ley de sedimentacién), pero mayores
que 0.2 miaas, mdas o menos (abajo de este limite
la particula se afecta por ¢l movimicnto Biowniano
v 10 »¢ sedimenta). Notese que por el andlisis de
tamices pucde licgarse a tamaios de 0.074 mm, que
caen denuo del campo de aplicabilidad de 1a ley
de Stokes; esic hecho afortunado pamite obtener
datos Inintenitmpidamente,

El mciodo del hidrometro estd, en su origen, afec-
tado por las sigu.cntes hipéiesis.

a) La Icy de Stokes es aplicable a una suspension
del suclo.

b) Al comicnso de la prueba la suspuasion e
uniforme v de concentraadén sulicientemente bija
para que las paiticulas no se mrerficran al sedimen-
tase, (Lu genaal os aproprada una oaceniradon
de unos 50 g/hino)

o) Il odrea de Taosecdion reaa del batbo del -
didmcnio oy despreaable en compaiaaon a Lo de la
probeta donde fa sedmientaadn uene Tugar, de ma-
naa que dicho bulbo no interficic en la sedunenta-
cién de las particulas en el instanie de electuarse
una medicién.

1-6. PLASTICIDAD

La plasticidad y ¢l uso extenso que de clln hace
¢l especialista en Mdlcdnica de Suclos, constituyen
una de las cuestiones mds dificiles de comprender
para el mgeniero ajeno a la especiahidad. ¥, sin em-
bamigo, ¢l concepto que se¢ halla debajo de la utili-
sacion de L wdeas de plsnadad o amphamente
Fantlar en nuestra vida condiana, Fs comin que en
L nataralesy castan magnitudes imposihles de medir
cuoshomsnas o suagmitades coya mediadn duedta
sea dificil o costosa, en tal caso, ¢l mtentar una me-
draidn andnectd constituye una téonica comun  a
muchos campos de la acnvidad cdentifica, Se uata
de buscar una sagmitud, diferente de la que se-de-
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sca medir, que sea fialmente mesmable y caya co-
nclacién con Ja magmtud probiema sca conocida y
confiable, asi, nudiendo los cambios ¢n la magnitud
auxiliar y usando la coirclacidon, podidn conocerse
los cambios en la magnitud problema dutante el
desanollo de cualquicr fendmeno que sca convenien-
te estudiar, Por cjemplo, la temperatura es muy difi-
cil de medir directamente, peio se nude muy {fdalmen-
te en un termometio clinico, midiendo en iealidad
una longitud (fa de la columna de mercurio); <l
hecho es posible porgue eaisie una coirelacidn co-
nocida entre el aumento de longitud (dilatacién li-
neal) del mercurio y el aumento de su temperatura,
Se recurre asi « una mediadn indirecta fddl y barata
de un concepto dilicilmente mesurable en sf mismo,

Lo musmo succde con la plasuddad en Mecdni-
ca de Suclos El ingenicro costd 1ealn ente inteicsado
en luas propiedades fundameniales dec los suclos, ta-
les como resistencia, compiesibilidad, permeabilidad,
cteétera. Hoy estas propiedades pucden medirse, den-
tro de una aproximaudn que pudicia considerarse
rasonabie, scgun atesugaan muchas obras de inge-
nieria, pero tal mediadn 1esulta en la prictica laga
y costosa para algunos lines Per otra parte, los tra-
bajos de Aueiberg y Al Casagraade (Rell Y) han
penniido manegur una nueva magnitud ¢ los sue-
los finos, muy sendllamente miesurable en los labo-
satorios mas clementales y trabajando con las miucs
aas de suelo también mas shmples y baraws que se
pueda mmagiman. Fsta magnitud es la Plastiadad; su
uulidad 1adica en que ha sido posible establecer co-
1iclaciones entie sus valoies y las mopiedades fun-
cdamentales del suelo; estas correlaciones son sufir
aienicmenic confiables, por lo mcnos, Dua trabajur
en las ctapas inicuddes de un proyecio, cuando la
wdentficacion de los suclos y su ciasthicaaon son im-
portantes. Al mismio tiempo, las coniclaciones son
demastado poco predsas como pary painea fundar
cn cllas un tabao caantitarive dedatalle, que -
tiesponda o ctapas wvanzadas de oun proyecto, es de-
cit, gencrabinente ¢l wo de las pruchbos de phsticidad
y el manejo de los vaioles contespondienies en Jos
suclos que figuran en wa poyecio dudo no esime al
ingeniero de la necesidad de icalizar a {in de cuen-
tas las mdispensabics pruebas de compiesibilidad,
1esistencia «l esluerzo cottante, ete, pero le peinite
idenuficar y dasihicar a los suclos ya en sus prime-
10s contactos con cllos, dejundo de trabajal a clegas
y reabicndo valiosisima olientacton para programas
de exploraadn y muesireos delmmtivos, de pruchas de
luboratonio mds claboradas v custosas, ewc. En suma,
lu plasuadad proporciona una orientacion pievia de
infoimaadn prelimimar que ahora tiempo y esfuce-
70 cn todas las etapas subscouentes del pnoyecto, y
con fiecucaci evita (JUC SC o comeian graves Chionds,

Denno de Tos Thories del sentido que w0 daal e
o en Lo Mechica de Saelos, Plasticadad puede
dehinitse como o popiedad de un mawsal par o
que es capaz de soporiar deformadiones 1imidas, sin
rebote cldstico, s vatracon volumduica apreciable
v »in desmoronarse ni agricuase. La anteiior delini-
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Copa de Casagiande

aon, scglin sc verd mds adelante, circunscribe Ia pro-
piedad a los suclos arcillosos bajo determinadas cir-
cunstancias,

Atterberg hizo ver que, en primer lugar, la plas-
vadad no es una propiedad gencial de todos los
suclos; los suclos gruesos no la exhiben en ninguna
cncunstancia. Xn segundo lugar, hizo ver que en los
suelos finos no cs una propiedad permanente, sino
circunstancial y dependiente de su contenido de agua.
Una arcilla o un limo suscepubles de ser plisticos
pueden tener la consistencia de un ladrillo, cuando
estin muy secos; con un gran contenido de agua,
pueden presentar las propiedades de un lodo semili-
auido o, mclusive, las de una suspension liquida.
Entre ambos extremos existe un intervalo de conte-
nido de agua en el que csos suclos sc comportan
pldsticamente.

Segin su contenido de agua decreciente, un suc-
lo susceptibie de ser plistico puede cstar en cualquic-
12 de los siguicntes estados de consistendia, delinidos
por Auteiherg:

Lo Istado Higquido, con Tas propredades Yy apa-
ricicra dOou suspensi,

2 bstado semuliquido, con las propicdades de
un flurdo viscoso.

3. Lstado pldstico, en que el suclo se comporta
plasticamente, segin la dehmicién anterior.

4 Istado semisolido, en que ¢l suclo tiene la
apariencia de un solido, pero aun disminuye de vo-
lumen si sc sigue sccando

5. Lstado sohdo, cn quc el volumen del suclo
ya no vaiia con sccado.

”r!},:‘i'wi i

Figma 19, Dimension de la wanuia en la copa de Casagrande,

Los anterioies ostados son fascs genecales por las
que pasa cl suclo al irse secando, v no existen crite-
rios estiictos para definir sus fronteras. Ll estableci-
micnito de éstas ha de hacerse en forma puramente
convencional. Auterberg lo hizo originalmente csta-
bleciendo las primeras convenciongs; Casagrande Ias
refing posteriormente y les dio su forma actual (Rel.
10). La frontera cnure el estado scmiliquido y el
plistico se¢ denomina Limite Liquido, que se define
cn térmunos de una cierta téenica de laboratorio,
consistente en colocar al suclo en una Copa de Casi-
grande, formarie una ranura de dimcnsiones espea-
ficadas y ver si la ranura se cierra o no de determi-
nada manera al dairle al suclo 25 golpes en la Copa,
también de un modo estandarizado. Ll contemido dc
agua con el que se produce ¢l cicrre de la ranura
precisamente en 25 golpes es ¢l Limite Liquido, un
contenido de agua mayor haria que la ranura sc
cerrara con menos golpes y cl suclo se consideraiia
en estado semiliquido; por el contrario, un conteni-
do de agua menor haiia que la ranura se cerrara con
mds goipes y el suelo se consideraria, por lo mcnos,
en estado plistico. En la menconada icferencia 10
se puede ver el detalle de esta prueba y de las demuds
que se¢ mencionan en este apaitado.

La frontara entre el estado plisuco y el semisohido
sc deriomina limite pldstico. Lste o también un de-
terminado contenido de agua, propio de cada suc-
lo, y referido a una prueba cen que s¢ hace rolar en-
e las palmas de las manos un cilindrito de suelo
hasta que se agiieta y desmorona; cl suelo esid en cl
limite plistico si el desmoronamicnto ocurie preci-
samente cuando el alindrito tiene 5 mm. de dudme-
tro (Ref. 10). Actualmente se uuthiva mucho como
pardmciro de plasticidad el llamado indice plistico.

I, =1L — LP (1-22)

El valor antenior nude de un modo muy o el
mtavalo plistico, naturalmente que para suaar a
éste dentio de la escala genaal de humedades hace
falta otro valor, sca ¢l hmute liquido o ¢i limitc
pldstico. Por eso sucle decnse que para aelinit Ia
plastiaidad de un suclo Liacen falta dos pardmetros.

El tercer limite o frontera enuc cstados de con-
sistencia de Intards practico es ¢l lnmte de conuac-
cién, contenido de agua abajo del cual el volumen
de suelo ya no dismunuye cuando ésie seoscea,
limite se manifiesta visualmente (3 este hechio simve
para una determimacon aproximdada)  por umn Caidc-
taristico cambio de color de 1ono obsitio s daro,
productdo por una retacaon de los menscos Qe
agua hacia ¢l mienor de T masa, bnoreadudad, de
todos Tos inmutes on uso osfe o8 el inico que osth
hgado o un hccho listco sienilicativo y G ot plia-
nmente convenaonal, B bmate do Contacaon aepe-
senta dentio del seaado gradual ¢l momenio en que
fa tension capilar ateanza o valor miamo (los nie-
NisCos alcanzan st mdaaima cnvatula en los ostrenos
de los canaliculos del suclo), de manaa que cual-
quicr evaporaaon postenior produce la 1cuncadn del
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agua hacia cl intciior del suclo, pero ya a tensidn
capilar constante (es decir, con curvatwia constante
en los meniscos)  Sepin se explicard mds adelante,
(‘l (l“(' st ol l)l'll(ll(.llll(ll((‘ on fu.nm Hhisian-
thned en toda Lo saporhicie de Laomuestia iudie que,
estadisticamente hablando, todos los canaliculos de
la masa de stelo son similaies en didmetro.

L£s natural que las atmdsferas de adsorcion de
agua en tono a los cristales de mineral no se com-
porten como un liquido libie, sometido sélo a fuer-
«is gravitacionales. Por cjemplo, al comparar dos
suclos, 1y 2 (referencia 11), si ¢l 1 tiene mayor
tendencia a crear aundosfcias de adsorcién, debe es-
paarse que ia humedad o la cual los dos suclos co-
auen/zan a comportarse como un liquido sea mayor
en | que en 2 Lo qae os lo mismo, cl suclo 1 tendrd
L Lmite liquido mayer que el 2, si sus cristales
tienen nuaores atmosfeias de adsorcion. Es 16gico
pensar que un razonamicnto andlogo pucda estable-
cerse para ef Limite Plistico y, por ello, para el Indi-
ce Plistico. Por otia parte, los limites se han fijado de
un modo totahuente aibitrario, por lo que es dificil
imaginar que la magnitud de uno de ellos, tomado
aisladamente, pueda relacionarse de un modo cuan-
titativo con los cspesoies de agua adsorbida.

A causa del gran incremento de superficie espe-
citica que eostd ligado en general al tamaiio decre-
caente de las particulas de un suelo, os de esperar
que la intensidad del fendmeno de adsorcion esié
muy influida poi la cantidad de arcilla que conten-
ga ¢l suelo. Skempton (1cferencia 12) ha definido
una cantdad denominada Actividad de una arcilla.

1,
d =t (1-25)
G e peso de suclo
nuis fino que 0002 nun

T.a actividad puede valer 0.38 en arcillas caolini-
ticas, 0.90 en arcillas iliticas y alcanzar valores supe-
riores a 7 cn arcillas montmoriloniticas, lo cual da
idea de las catacteiisticas de plasticidad de las aici-
Has, segiin su composiciéon nuneralégica.

Los limites de plasticidad han resuliado ser tti-
les en cuestiones de clasificacién ¢ 1dentificacion de
suclos, tal como se verd cn el capitulo IT dc csta obra.
Tambi¢n se usan en especiflicaciones para controlar
cl empleo de suclos. En cuestiones posteriores de este
mismo capitulo se presentardn alzunas correlaciones
interesantes entre los Limites de Plasticidad y algunas
propiedades fundamentales de los suclos.

4]

1.7 CANISMO DE LA CONTRACCION DE

L. ML
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Es un Lecho generalmeate aceptado en la aclua-
Ldad que ceando La superfiae de un liquido estd en
contacto con un mateiial difaerente se producen es-
tucrzos enr esa supertidde, a causa de i atiacadon en-
uce las moléculas veanas de los dos elanenws dife-
rentes. Al aagenicro de vias terresues le picocupa

Yol kil mminaan
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Prucba del himuc pldstico

muy especialmente el conticto entre el agua y Ias
particulas minerales de los suclos y entie ¢l agua y
el aire; generaimente los esfuerzos que correspanden
a cstos casos son de tension. La atraccion enire las
moléculas vecinas de las substancias distintas ¢ con-
tacio puede medirse por el coeliciente de tensioa
superiicial, que resulta ser una propicdad caracte
ristica de cada substancia. En la relerencia 13 sc
detallan un poco los coneeptos [isicos cue pernmite
delmir este cocticiente y cntender los procesos de
contacto entre ¢l agua y los suclos, que tengan re-
percusion en la ingenicria de suclos aplicada 1 las
vias terrestres. Probablemente la cvidencia muds cono-
cida de los fendmenos de superficic es la capilaridad,
propicdad por la cual el agua puede ascender y per-
manccer por ammiba de Ia linea que represenia la
presion atmwosi¢iica, por el intetior de un who capi-
L de vidiio o por un canalicalo enne as padoulas
minciales de un suclo, n da acleiendia 13 se de-
muestia que la nuiaima altura aapilar o que pucede
ascender el agua en tales condiciones resulta ser:

2T ;
I, = S COs @ (124)

T Y

donde T es el cocficiente de tensidn superticial del

d=tonslon uniforme comdnlcada
\ ¢ toda ia masa du 0uG dentro
del tubo

Figwra I-10. Duistnbuadn de ofucizos en un wbo  capilar
varucal,
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de I temperauina), a ¢s el dngulo de contacto entre
el aguay lu pmied del canaliculo (Rei. 13), v » ¢s ¢l
radio de dicho conducto, En Mecdnica de Suclos es
raszonable pensar que usualmente e =0, o sca que ¢l
menisco eslérico que forma el agua es tangente a las
piedes  (menisco semiesférico); en tal caso, la en-
presion (1-24) puede escribirse simplemente

a 20°C, pues wunbién es [uncién

, 0.3 125
., = ——— 25
cr
D
18
A
R/ -
/0N P
s IS
3/ i ’
L
o v menisco esferico
0 T
Wlurg ado . - - -«
asrension l - R cos ot
capidar { - -
_(f,_,/‘ B - ~ i N__L__Hivol ibre dol agua
R i . .
L - Ll

Figura LI KRedaaon entie o sadio ddd menisco vy <l radio
del conducio capilar.

Figura I-12. Esquema que ilustia la gencracién de presioncs
g q &
capilaies en un tubo capilar.

donde D es el didmetro del canaliculo en em y A estd
en la misma dimensidn. Se estima evidente la obten-
cién de la expresion (1-25) a partir de la (1-24),
considerando ¢ = 0.

Ln la Fig. I-10 sc mucestra la distribuaion de es
fuerzos en un canaliculo de suclo, el cual se ha idea-
lizado bajo la forma de un verdadero tabo capilar,
tal como es comun hacerlo en los anihisis tedricos de
cstos temuts,

Bajo of mivel Tibie, Ta dhisnnhucion sipue 1o cono-
ada loy Imeal, supuesto que ol agua se cncaentia en
coudiadn hidrostitica, Aniba del mivel hine, el oos-
tado de esfuerzos estd 1cpresentado pot la prolonga-
cidon del diagiama hidrostitico, de manera que en
toda la columna de ascensidon capilar se tendrin es-
fuerzos de iensidn, considerando la presiéon atmoste-
t1ica como origen de es{ucrsos

Ln cualquier punto de la column., ¢l estucrzo de
tension puede obtenerse muluplicando la distancia
vertical del punto a la supeaificie libre por el peso
especifico del agua.

27T, cos «

= lhy, = —o— (1-20)
,
de donde
2T
= 1-27
u 7 ( )

En la expresion anterior w es ¢l osluerzo de ten-

o
o

cm
forma el agua en el canaliculo. Nétese que el radio
del menisco y el radio del conducto capilur estin
relacionadoy segiin se mucstia en L. Iug. I-11, con
cuya ayuda se podrd comprenda o inmediato el
origen de la expresion (1-27)

La expresion (1-27) establece ¢ hiecho imporcan-
te de que el esfuerso de tension a que estd somei
el agua dentro del suelo, cuando uabaja a tal npo
de esfucizo, es imversamente proporcienal al 1adio
del mennco que se desanrolla en los canalicales dod
propio suelo Nuuralmente oste deponde, en poma
lugas, del ditmeno ddd vropo coaliculo, e vden-
te que ¢l radio minnno de menveo (ol que corres
ponderd lu tensién mdsima)  vale praosamente Ja
mitad del diametro del conducto capilar que anede
entre las particulas nunerales, lo que corresponde a
un menisco semicsiéiico (mienisco  otalmente  des
anollado) . Ndétese que de acuardo con lo anterior ¢l

sién en el agua cn - y R el radio del menisco quc

o



agua podri alcansar esfuerzos de tensidén muy im-
portanies dentio del suclo, cuando las particulas mi-
nerales estén muy prosimas, lo que sucede sobre todo
en les suelos muv finos, de acuerdo ccn la regla de
que los huccos entie las particulas gruesas son gran-
ies, en tanto que entre las particulas muy {inas (m-
aillas) son pequenisimos.

De lo aniarior resuita evidente que se puede obte-
ner un menisco totabmente desarrollado siempie que
el conducto capilar sea lo suficientemente largo como
para permitir que la columna de agua se eleve hasta
la altura mixima de ascensién capilar. Si el tubo e
nmids corto, la ascension capilar queda restringida y
se formard un meisco de un radio tal que se resta-
blezca el equilibrio hidrdulico, con un esfuerzo de
tension en el agua menor que el mdximo posible,
coiresponciente a una columna de agua también me-
nor que o nuixima posible

Si el conducto capilar sc encuentra en posicidn
hotizontal, como es ¢l caso del que aparcce cn la
Fig. 1-12, se {vrmardn gradualmente cn sus extremos
los meniscos, debido a la evaporacion del agua. En
cada extieme ia curvatura del menisco aumentard
hasta la mixima, que corresponde a la forma semies-
férica, como ya sc dijo; al mismo tiempo, el csfuerzo
de tension en el agua aumentardi hasta su valor
mdsimo correspondiente al didmewro del conducto
capilar de que se¢ trate. Si contintia la evaporacién
dei agua, los meniscos s¢ 1ctracidn hacia el inte-
rior del conducto, conservando su curvatia y man-
teniéndose, por lo tanto, imvariable la tensién en el
agua. Se ve, pucs, que en un conducto capilar hori-
zontal el esfuerso de tensién en el agua e» ¢l mismo
en toda la longitud, a diferencia del tubo vertical, en
donde, como sc indicd. los esfuerzos siguen una ley
de variacién niangular,

LEu el cuso del conducto de la Fig. T-12, al formar-
se los meniscos aparecerdn en toda su periferia fuc-
sas de tension (1), causadas por las anacciones en-
tne Jas moldéculas del agua y las poedes A estas
fuerzas de tension en el agua conesponderin, pa
reaccion, Las fucizas de compresion (#,) que se nmuces-
wan; por cfecto de estas fuerzas, ¢l conducto capilar
tenderd a cerraise y a acortar su longitud En toda
Ia masa de agua entie Jos meniscos existen fensiones;
por lo tanto, exisurin sobie fas paredes del conduc
0, como reaccon, esfucrzos de compresion que tien-
den a caivarlo. Como resuliado del efecto anterion,
una masa compresible, atravesada por tubos capila-
res somctidos a4 evaporacon, se contracid volumé-
ticamente,

Con las considaraciones expuestas en los paivafos
anteriores, sicmpie complementadas por fa Red. 19,

~

¢s posthle comprender el mecaismo de contracddn
de dos suclos hinos, ast como Lis tazones paa el
HHSHTO

Un osuclo satinado exhibe Princancnte ua su-
perficie bullante, debido o la poesencia del agua que
Hena sus poros por completo A medida que comien-
sa o evaporacdn, en losy extiemos de-los canaliculos
se irdn formando meniscos conanos, al continuar ¢l

QY
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proceso de cvaporacién, nri disminuvendo el radio
de curvatura de los meniscos y aumentando, por lo
tanto, el esfuerzo de tensién en el agua (expresion
1-27) vy, correspondicntemente, los csfuersos capila-
res de compresién actuantes sobre la estructura solida
del suclo que, por cste cfecto, se compuiine. La eva-
poracidon seguiri disminuyendo el radio de curvatura
de los meniscos y comprimiendo la ostructura del
suelo, hasta un punto en quc la tensién capilar sca
incapaz de producir mavor deformacién; en tal mo-
mento comenzard la retraccidén de los meaiscos hacia
cl interior de la masa de suclo. Macwolisicamente eose
momento esti sefalado por el cambio de tono «cl
suelo, de la apariencia himeda a seca. Lste momcen-
to corresponde al Limite de Contraccion, pues aun-
que la evaporacién coutimie ya no disminuird el vo-
lumen del suelo, por haber llegado el agua a su
tension maixima, a la que cotresponde fa midxima com-
presion capilar sobie la estiuctura del suclo. Nétese
quc en el Iimite de contraccion el suclo sigue satura-
do si estaba saturado al comienzo del proceso de la
cvaporacion, pues aunque dicha evaporacion Ie ha he-
cho perder agua, csta pérdida estd exactamente com-
pensada por la pérdida de volumen de vados causada
por la compicsion capilar; un gramo de agua eva-
porada corresponde a un cm® de contraccion volu-
métrica.

I.8 PERMEABILIDAD

Generalmente el agua fluye a tavés de los suclos
por gravedad. El 1égimen del flujo se dice que es
laminar cuando las lineas de flujo permanccen sin
juntase entre si, excepeion hecha del efecto micros-
cbépico de mescla molecular; cuando las lineas de flu-
jo sc entremcsclan y dan lugm a turbulencias carac
teristicas »¢ dice que ¢l flujo es trhuleuto.

Para veloadades bajas, el flujo de agua a tiavés
de Toy suclos ¢s Louina, pero ol aumentar la veloci-
dad mis alld de un derto limite, se hace tnbulento,
Si de un régimen tabulento se desea regresar al ré
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Figwma -3 bsquema da asposttivo expaimeatal de Daicy.
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gimen laminar por disminucion de  velocidad, sc
obscrva que la tansicion ocurne a una velocidad
mamor que aquélla en la que se paso de régumen Ja-
minar 4 turbulento; osto sugicie la existencia de un
mtavalo de velocidad en el cual ¢l lujo puede ser
chicunstanaialmente laminar o i bulento. Reynolds
(Rel 1) encontré que existe una cierta veloadad
en ¢l agua {y, de hecho, en cada liqaide) abaje de
Ia cual, para un certo didmetro de conducciéon y a
una temperatna dada, cl flujo sicimpie es laminar
Lsta s la velocidad critica Similaymente existe una
velocidad armba de fa cual el {lujo siempre cs tur-
bulento, en ¢l caso del agua esta segunda velocidad
es del orden de 65 veces la veloadad critica.

El fundamento de casi toda la teoria de [iujo a
través de los suelos radica en el wabajo experimen-
tar de Henri Darcy (Ref. 15), que se conoce hoy
como ley de su nombre Tiabajando con un dispo-
sitivo e disefio personal, que se 1eproduce esencial-
mente en la Fig. I-13, Darcy encontré que para velo-
cidades suficientemente pequeias, el gasto a traves
de la conduccién qucda expresado por

Q = kid (1-28)

donde
A: cs el .drca iotal de la sccadn transveisal del
filtro colocado en la conduccion;
1: es el gradiente hidrdulico, medido por la ex-
presion;
hy — Iy
L

F——

es una constante de proporcionalidad, a la que
Darcy dio el nomlae de coeliciente de pei-
micatnlidad

Por ota patte, la couacion de contimumdad ddd
gasto ostablece quce

Q = dv (1-29)

donde v es la veloadad del flujo.
Si 1a ecuacion 1-29 se compara con la 1-28, resalta
de mmediato que pucde escribiise

(1-50)

que ¢s una manerd coman de esanbu la ley de Dacy,
aun cuando clla haya sudo onginalmenie propucsta
en la forma de Lo ecuacion 1-28,

Analizando la wouacion 1-30 puede establecerse
unae excalente dodmicron para el cociaente de pa-
mcabalidad, £, scgun L cual e ol sar Taoveto-
adad con gue tluye ¢l agua a wands del sadio cuan-
do osta seametida o un gradiente hodidalico unaio.
Naturalneate que las umdades de b son tambien
las correspondientes a una veloadad, Jo que se ~e
de inmediato en la misma ecuacon 1-%0, temendo
en cucnta que ¢ cacce e dimensiones. Es chvio

- 5
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Tigura I-14. Esquema quc alustra la distincién entre la velo
adad de descaiga y la de filtracion.

que cn el valor numérico de k se reflejan propieda-
des fisicas del suclo y del fluido circulante.

En 1eahidad, la velocidad v que se ha venido coa-
siderando cn las ecuaciones 1-29 y 1-30 no represenia
ninguna yelocidad real con cue el agua fluva a ta-
vés del fulro que llena la conducadn mostrada o
la Fig. I-13. Esta velocidad, llamada de descarga, estd
referida al drea A, total de la conduccidn, que no es
de la que realmente dispone el agaa para fiuir, is
posible tener una 1dea apronimada de lo que puG.e-
ra set la verdadera velocdad del agua a taves del
suelo si se acepta que el flujo sélo es posible a tra-
vés de los vacios. Tomando en cuenta el esquema de
la Tig. 1-14, se ve que si se define una veloadad
Hamada de flracén (v,) que coresponda a Osta
ultima consideracién, debe tenerse, por continuicad
del gasto,

Ay, = Adv
de donde

A
v, = v
A,

Pero si se consicera una dimensién unitaria rnor-
mal al plano del papel y se recurrc a la definicién
de la relacidn de vacivs ¢, puede pomncrse

A,
¢ T A4,
de donde
.1
- = — 1
e A,
y
4 l+e
A, 4
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Con lo anterior, la relacién entre la veloadad de
filtracion vy la vclocidad dc descarga resulta ser:

(1-31)

In rigor, la velodddad de filiracidén tampoco ¢
una veloadad “ical”, puesto que el suclo no ¢s como
se muestra en el esquema de la Fig 1-11, sino que el
flujo ccuire « travds de una serie de canaliculos irre-
sulares y sinuosos cntre las particulas del suelo. Tan-
to la velocidad de descarga como la velocidad de
filtracién son simplemente clementos de cilaulo que
permiten licgar a resultados correctos denwro de las
consideraciones que han servido para las respectivas
definiciones

La Iey ¢Je Darcy es, como se ha dicho, estricta-
niente experimental, por lo que su validez no puede
ir mds alld de las condiciones especificas que hayan
presidicio ¢ conjunto de experiencias que le dicion
nacimiento, desde este punto de wista, ¢s un hecho
afortunado que Darcy haya experimentado flujos de
agua a traves de filtros de suelo, utilizando una gran
variedad de tipos de suelo y de gradientes hidrduli-
cos, pucs osto hace que sus resultados sean aplicables
a los problemas prdciicos de la Mecdnica de Suclos.
En la veferencia 16 se presenta una justuficacion mits
adecuada que la simple inwicdn paa la utlizacion
de la ley de Darey en Mecdnica de Suclos y sc discu-
ten sus Ifmites de valides con base en la relacién
conocida como ¢l Numeio de Reynolds, en la refe-
rencia 2 se da otro andlisis de los limites de valides
de Ia ley de Darcy, con Dbase en un criterio diferente.
La conclusidn en ambos casos es que la ley de Darcy
resulta aplicable al flujo de agua a tavés de suelos
que son mds {inos que las arenas medias o gruesas,
para cast cualquicr gradiente hidrauhico tmaginable
en un problema prdctico

En la mencionada referencia 2 se discuten y deta-
1lan los dijerentes mdétodos para medir ¢l coeficiente
de permeabshicad del suclo

La permeabindad de los suclos ¢s uno de los va-
lores que admiten mayores vaiiaciones, segtin el tipo
de material de que sc traie. Vaiia entre limiws tan
amplios como 10 & 100 an/seg en gravas limpias,
hasta 10-8 6 10-2 e /scg en arcillas homogéneas monti-
motiloniticas o benwoniticas, situadas 2bajo de la zona
de mtempernsmo La permeabilidad tipiea de las ave-

. cm
ndas lnpias puede ser del orden de 10-410% ———,
¢ seo
m e
llegando a valores de 104 —— en arenas muy finas,
sy
Tos Timos y depositos de monrena glacias pucdcn te-
‘ . m
na - pamcabibidades wot bajes como 175164 —- -
S
i generdd Tas arallas ticien permeabalidades me-
PO O1 . \
nores que 10 - —— Con peumeabtiidades menoies
N
o , . .
que 103 - un suelo debe considerarse inapropia-
sCe
g
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do para usarse como dren, y con pernicabilidad me-

cin

nor que 10-7 un suelo pucde ser considerado

q o
O
pricticamente impameable
La permeabilidad de los suclos estd influida por

las siguientes caiacieristicas de los mismos:

a) La rclacion de vacios.

b) El tamano de sus particulas.

¢) La composicion minerolégica y fisico-quimi-
ca del suelo.

d) La estructura.

¢) El grado de saturacién.

f) La cxistencia de agujeros, fisuras, etc.

También depende en forma importante de la tem-
peratura del agua.

En la1eferencia 2 se discute de un modo bastante
completo la relacidon entre el coeficiente de pcrmea-
bilidad de un suclo fino y su relacién de vacios, y se
licza a la conclusién de que cl primero es directa-
mente proporcional al cuadrado de la segunda.

No se ha podido establecer una relacién confiable
entre ¢l coeficiente de permeabilidad y la curva gra-
nulométrica de un suelo. Paia arenas f{inas, Allen
Hazen obtuvo ya en 1892 su famosa 1elacion:

k= C D2 (1-82)

donde % estd en

y D,, ¢s el didmetro efectivo
seg

o

del suelo (el 10% cn peso, del mismo, es de esc ta-
mafio o menor), expresado en an. A despecho de su
populaiidad, la expresion (1-32) debe verse simple-
mente como una burda manera de establecer sélo el
orden de magnitud del cociiciente de permeabilidad
en arenas de tamaifio mediano a gracso (con ellas
nabajé Harzen para obtener su relaadn), y nunca
como algo que subsutuya a las pruebas de laborato-
1io cuando s¢ requiera una precision razonable. El
valor de la constante € varid entie 41 y 116 en las
pruebas de Hazen, y un valor de 120 suele mencio-
narse como un promedio aceptable para el mancjo
de la formula. En la referencia 2 se mencionan al-
gunas otias evpiesiones mds complicadas, pero de
cfectividad atin mds dudosa, para relacionar ¢l coe-
ficiente de permeabililad con ¢l tamaiio de las par-
ticulas del suelo

La composicién mmeroldgica de las arallas in-
fluye mucho cn la pameabilidad de Ins suclos, a
causa de las aundsferas de adso.dion que se {oiman
en oo a los astales de muneral, adheridas muy
tuertemante & dstoy y que contithuven o dificultar
¢l flujo de agua

T a estituctinagaoon de los suelos tambadn afecta su
permeabilidad Enosuelos muy finos, con mincrales
de loima laminar, el hecho de gue ex.sta una estrue-
v floculada o dispersa s importanie, pucs en el
segundo caso sc tienen permeabilidades mucho maye-
1es en la diieccidon paralela a las caras alincadas de
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las particuias, produciéndose asi una fuerte anisotro-
pia en la distribucién de permeabilidad dentro de
la masa de suelo. Estos fendmenos se plantecan muy
frecucntemente en suclos compactados, en los que la
ostiuctura que se obtiene es {loculada o dispersa, sc-
ain cl procedimiento de compactacién que se em-
plee.

Es evidente cl electo del grado de saturacién y el
de grietas y fisuras que pueda presentar el suclo vy
s¢ ostima que no es necesaria ulterior insistencia para
imaginarlo cualitativamente; naturalmente que ta-
les influencias son mucho mds dificiles de delinir en
fvtma cuantitativa.

I.6 LOS CONCEPTGS DE ESFUERZO EFECTIVO
¥ ESIUEZO NLUTRAL

Ll suelo es un compucsto de ties fases, solida, li-
quida y aire. No es posible imaginar tres substan-
cias de comportamiento mecdinico mds disimbolo que
un cistal mineial, con alta resistencia al esfuerzo
cortante y muy 1igido; cl agua, relativamente in-
compresible a picsiones ingenieriles, pero con resis-
tencia al esfucizo cortante insignificante, y el aiie,
altamente compresible Sin embaigo, al hablar de
resistencia de los suelos a los esfucrsos o de esfuer-
zos en suelos, hay quc tener piesenic que los tres
materiales actitan en ligazén esticcha, de manera que
la respuesta del conjunto a cualquier cuga o la tans-
mision de los estucrzos de esa caiga al interior del
conjunto ¢ una acumulacién del comportamiento de
los wes componentes Siose dedica un momento
de atencion a esta situacion, el ingeniero cstard pie-
parado a aceptar que los fendmenos de transmisién
de esfuerzos y resistencia de los suclos siguen meca-
nsnos tan complicados y cambiantes como los que
clectivamenite le revelmd la prédcuc profesional.

Un mismo suelo podiid presental caracteristicas
de aesistencnr, compresibilidad y - esfuerzo-deforma-
aén completamente distintas segun las circunstan-
cias en que las cargas actuen e influyan de una u
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otra mancra en cada uno de los tres componentes.
Se adiviua de inmcdiato la gran influencia que cl
ticmpo tendrd en la respuesta de los suclos, pucs son
muy conocidos los cambios de comportamicnto del
agua y del aire, scgin que las cargas aplicadas ac-
tian muy lentamente o muy rdpidamente, con todas
las gamas intermedias Si por efecto de cargas cxte-
riores el agua adquicre presiones elevadas, aprosve-
chando la permeabilidad del conjunto tenderd a fluir
hacia zonas de lo masa en que prevalezca una menor
presién, y este hecho se reflejard en la compresibili-
dad y en el estaco de esfuerzos de las zonas cargadas.
En dcfinttiva, puede decrse que la interaccién cons-
tante de las tres fases del suclo y su muy difercnte
respucsta a los esfuerzos, producird en cada proccso
de carga una compleja situacién en la que los esfuer-
zos sc repartirin de un cierto modo entre las tres fa-
ses, siendo csta situacidén variable con cl ticmpo vy,
desde lucgo, distinta en cada proceso de carga y dis-
tinta también, aun dentro del mismo proccso, si se
produce cualquier cambio en el balance entre las
tres fases.

Considérese una carga P uniformemente distri-
buida sobre una placa de drca A, la cual se apoya
sobre un conjunto de particulas minerales, de forma
innegular y con vacios entre cllas (Fig. I-15a).

Es evidente que la distribucion uniforme de la
carga, que resulta admisible en la placa de drea A,
ya no resulta ldégica en las particulas de suelo Lu
forma inegular y variable de las pasticulas hace im-
posible definmr exactamente como se 1eparte la car-
ga enue ellas y cudl pueda ser el esfucizo en cada
uno de sus puntos, pero es evideite que cstos esfuer-
£0s seran muy elevados en los puntos de contacto y
muclio mecnores en puntos intermedios 0 aun e pun-
tos interiores de las particulas. Como quiera que ic-
sulta amposible uabajar con los exluerzos “verdade-
ros que subren los granos, en Mcecanica de Sudclos se
ha acostumbrado delinn un eshuerzo fictnao como ]l
que representa al estado que se tenga bajo la placa;
este esfueizo ficuicio resulta de relacionar la carga 1o-
tal actuante con el drea total cubierta con la placa
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Figuma 115, Distubuadn de los dleclos de una caiga extortor en una masa de suclo
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r
’ (a=7). Sc le llama el esfuerzo total. Es, desde lucgo,
Pg

menor que el esfucrzo medio en los sélidos bajo la

-placa v mucho mecnor que el “verdadero” esfuerzo
P i

7

actuante en los puntos de contacto entre las par-
ticulas.

Sila carpa Pose aplica a un suclo que tenga sus
vacios Henos de agua, Ta distiibucion de lacarga en
el conjunto serd atin mds compleja (Vig. 1-15:0). Si
1 cs la presion del agoa dentro de los vacios y 4, ¢s
cl drea de los vacios medida en un plano paralclo a
Ia base de la placa, entonces u 4, representara la
paite de Ia carga P que soporta el agua”de los vacios
del suelo; cl resto de la carga P la. soportari la es-
tructura sélida del suelo y se transmitird a través de
los granos de la misma. En la Fig. 1-15.b se ha repre-
sentado a la estruetura sélida del suelo con un re-
soite. Evidentemente, dcbe tenerse:

P=DP 4 ud,

donde P’ representa a la parte de carga que toma la

estructura solida del suelo o el resorte de 1a Fig. 1-15.b.
Si se dividen los dos miembros de la expresién

anterion. por A, dica de Ia placa, se tendits

P £ 4, ~
7= 7 -i—
Py /

0, cmplenndo la- notacion’ de csfuerzos

f f s T

A sy

A

c=gq |-

L ccuacidn (1-33) juega un papel tundamental
cn la Medinica de Suelos Moderna y se denomina la
ccuacion del esfuerzo electivo. En clla figman cl es-

_fuerso total, ¢, ya delinido, y los esfueizos ¢’y wu, de-

nominados  csfuerzos  efectivo 7y presién  de  poro,
respectivamente. El primero representa la parte.del es-
fuerzo total que es tomada por la fase séhda (del
suelo, transmitiéndosc entre los granos de h mismha.
La scnunda reprCsema la presion d que estd some-
tida el agua en los.vacios del suclo; a causa de la
mcapacxdad del agua para tomar esfuerzos cortantes,
ld presion = se denomiina fxecuentcmcntc presién
neutral.

En la férmula (1-33) aparece también la 1clacién

*

4,
N = — (1-34)
A
denominada 1elacion del esfuerzo-ncutial, Como quie-
14 que en los suclos el drea de contacto entre los
granos sobre un plano horizonwl dado ¢ muy pe-
queiia en’ comparaadn con cl drea total cubierta por
la placa de diea #f, se sigue que la relacion N ovaldid
muy aproximadamente 1. Tomdndola como tal (y
esto se hace normalmente en la Mecinica de Suclos),
la eccuacion (1-33%) puede esenibise sencillamente,

Relaciones esfuerzo-deformacion ~ 33
c =0 4 u- (1-33)

La ccuacién (1-35) fue propuesta primeramente
por Terzaghi y mds que a ninguna otra idea dehe
atribufrsele el mérito de abrir el camino a la‘apari-
cion de la Mecdnica de Suclos Moderna y la posi-
hilidad de estudiar Ia resistencia y la dcform.xcu’m de
los suclos con basc cientifica,

En el concreto o las rocas, en las que los  granos
de sélidos se_interconectan por cristales, ¢l valor de
N es aprecnb]emente menor que 1, pudiendo Hegar
a valores' del orden de 0.5 én marmoles, gramtos y
en el propio concreto.

Intuitivamente se ve que el concepto de esfuerzo
efectivo, as{ definido, describe -mejor el comnorta-
miento de los suelos que los conceptos de esfuerzo
total o de presién neutral, Se advierte que si ¢l cs-
fucrzo efectivo aumenta, las particulas sélidas del
suelo se presionardn una contra otra, tratando de
deslizarse relativamente o de encajarse, para llcgar
a, estructuraciones mis compactas; en cambio ¢l mis-
mo aumento con el esfuerzo total y en la presidn de
"poro (con Io que el cslucuo efectivo pcrmm(((‘ 14
ILll i, segtin Ia cru.nrmn (1-35) no tendrd mngun
(_l(‘(l() en ¢l acomodo de¢ Tas pnn(u] i, ‘

. .

1-10 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

Probablememe una de las caracteristicas ingenic-
I‘IICS miis rcprcxcnmnv*ﬁ de un material, desde ¢l
punto de vista de definir, su Compnrrnmcnm cnoac-
lagion con las n(((‘\ul wles v Tos usos del ingenicio,
e _(‘I «onjunto de (lnm de un proceso incits adion-
rc»puum que constituye lo que usualmente se llama
Ia relacién o relaciones esfucrzo- dcfmmnuon

In efccto al tratar con ‘un material de constr e
aon, el mgemcro est.d ’Eundamenmlmcn'e preocupa-
.adoopor dos aspectos b:mcos en torno a los que pucdc
- decirse que giran todos los demds, Estos son, en, pri-
mer lugar, Ia resistencia del material a los esfuerzos
a los. que se someta, problema que lleva ap’trclndo
cl concepto de falla del material y que en forma

-breve se comentard mds adelante. En segundo lugar

Jpreocupa la deformabilidad del material e\mesa(h
en relacién a los esfucrsos que sc le aplxqucn tanto
cn lo que sc reficre a In mtcnsxdad o nivel de los
Cs[ueuos, como a la manera cn que se cjerszan, in-
c]uycndo su velocidad de aplicacién., Esta tiltima gama
de comportamiento ¢s lo que ¢l ingenicio deseribe
cn [orma pmnum por medio de una elacidn es-
luerzo-defor macton, $i los suclos fueran homogcéneos,
is6tiopos y linealmente clisticos, seria posible des
aibir su comportamicnto esfuerzo-deformacion  ha-
ciendo uso del médulo de Young () ¥ de la relacion
de Poisson, obtenidas de una pr ud)l tnica y sencilla,
tal como una simple pruchba de extension, en que se
estirase una barra del material, midiendo las tensiones
aplicadas y las deformaciones longitudinales v trans-
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versales resuiiantes Con las constantes eldsticas seria
posibie, ¢ el matenal wdeal, caleular la relacidn en-
tic los esfucizos y las deformadones para otros tipos
de prucha que 1cpresentasen otias condiciones rcales
distintas Jde Iatensién simple,

Tos suclos no son materiales en que se cumplan
las hipdtesis anteriores. Independientemente de que
e caso particalar pueda resultar Gul usar valo-
10v de mddulo de la clasticidad o de la iclacion de
Porsson, debe iencise muy presente que estos valores
no son constantes de un suclo, sino cantidades que,
en el mejor de los casos, desciiben aprosimadamente
¢l comportamiente de un suclo para un estado de
esfucrzos dado y que cambiarin, quizd radicalmente,
si cambia el estado de esfuersos o si los esfuerzos se
aplican de diferente manera. Por cso, cuando en re-
lnaién con los suclos se mencionan las constantes
clisticas anterioves, debe tenaise ¢n cucnta que no
representan nada en sf mismas, fuera de la condicion
patticular para Ia que se ha medido o calculado.

El monto de deformacion causado en ¢l suelo por
los esfuerzos depende de su composicién, de su rela-
don de vacios, de la histotia anterior de csfuerzos
aplicados al suelo y de la mancra como sc le apli-
quen los nucvos esfucizos. Para la gran mayoria de
los problemas pricticos, ¢l mejor método para cono-
ce1 las caracteristicas esfuerzo-defermacion ¢s medir
directamente en una prucha de laboratorio o de
campo las deformaciones que producen esfuerzos lo
mds similares posibles a los que actuardn en la masa
de suclo afectada por el problema real que se estudie.

Existe en la realidad ingenieril una enorme varie-
dad de mancras de aplicar esfuerzos y de producir,
por consiguiente, deformaciones al suelo. Tan gran
variedad de circunstancias no puede representarse
por una sola prueha de laboratorio, so pena de per-
der representatividad vy, cvidentemente, no puede as-
paase a disefar en cada <aso Ja prucha mds repre-
sentativa a que sea dado Hegar  Entre estas dos
acnitdes extiemas, ¢l ingeniero wrata de legar a una
soracion racional de su inquictud haciendo uso de
vanas pruebas de laboratorio, que representen dife-
rentes condiciones entre las que queden comprendi-
das aquellas que son mds fanuliares a la prdctica m-
genieril.

Las princdipales pruebas de laboratorio de que se¢
hace uso para deteiminar cavadteristicas  esfuerzo-
deformacién de los suelos, son las siguientes:

1. Piucba de compiesién hidrostitica o iséuropa.
Ls vul paa el estudio de deformaciones volumdéuricas
Gnicamente, en clla se aplica a un espéamen de sue-
1o un estado de esfucizos hidiostiticos, ¢s decir, ©s-
fucizos de compresion igaales, actuando en todas
dirccciones. Esta prucha no es muy usual en fa price
tica ingemenl

2 Piueba de compresion continada o prueba de
consohdaurdn. Se ¢jecuta en un aparato denominado
conmsohidémetio o eddémetro (Ref. 17). Se aphcan «
suelo (un espécimen alindrico de poca altura en
comparacion al drea) esfuerzos normales varticales,
en tanto se impide toda deformacién laterul confi-

ndndolo e¢n ¢l mterior de un anille de bronce. De
esta manca la deformaaédn axial deline exactamente
la deformacion volumétrica. En esta prucba la rela-
cion entre el csfucrzo normal lateral y ¢l normal ver-
tical es ¢l valor de A, que con ¢l nombre de cocli-
ciente de esfucr/o o presidn de ticira cu reposo, jue-
ga un papcel importante en la Mediaica de Suclos
Aplicada En las formas comunces de consoliddmetro
WOlo se mide ¢l esfuerso normal vertical y la defor-
macién axial (también veruical), pero en la referen-
cia 18, por ejemplo, se desaibe un tipo de aparato
que permitc medn también los esfuerzos normales
laterales.

La deformacidon vertical se mide por medio de
extensémetros, c¢n tanto que ¢l esfucizo normal yer-
tical se conoce controlando las cargas que se aplican
al aparato, las que se 1epaiten homogéncamente so-
bre el .drea conocda del espéeimen

I.a prucha de consolidacion fuc originalmente
desariollada por Tersaghi.

3. Prueha niaxial. Es la mds comun y versitil
de las pruchas cue se realizan para conocer las rela-
ciones esfucrzo-dcformacion de los suclos. También
es la prucha mds 1til de laboratorio para conocer su
1esistencia, por lo cual se detallard mds adelante cuan-
do <¢ hah'e de esta caiacteristica fundamental de los
suelos. Baste por el momento decir que en ella se
mide la deformacion axial de un espécimen cilin-
drico de altma aproximadamente igual a 2 6 3 veces
¢l didmewo de su base, mientras se¢ aphcan a ral
espécimen un esfuerso noimal vertical conocido vy
esfuerzos lateralcs  (presion confinante) iguales en
todas las direcciones horizontales LI espéaimen es
primeramente sometido a la presion de confinamicn-
to, dada usualmente por agua a prosion dentro de
la cimma trianial, después se incrementa cl esfuerso
vertical hasta que ¢l espécimen alla (esfucizo des-
viador).

La prueha de compresion simple es una vaiante
de la prucha tianial, en Ta que la presidn conbimante
inicial extenior ¢y nula, por lo que no requicre ha-
cerse en la cimala triaxial E¢ anaioga a la prucha
de compresion hecha en cilindros de concreto.

En la prueba triaxial puede conocerse el esfuer-
zo aplicado uuhzando un vistago de carga con pesos
conocidos (pruchba con esfuerso controlado) o hien
puede mednse ¢l esfucizo empleando una bdscula
hidrdulica v presionando ¢l vistago sobre el espéai-
men a una veloadad conocida (prucba de deforma-
cion conuolada) La deformacion axial se mide ut-
lizando extensdémetios,

Actualmente existen otras muchus variantes en lo
que se 1efiere a la manera de hacer fatlar el eopddi-
men, la que mas se s, adenuds de la someramente
desaita, o aguella en La que el esluarzo vertical
normal se maniienc constante y s aumaenta la pre-
sion de confinntmuento hasta que el ¢ypéeimen falta
deformidndose hacia arriba, a esta vanante se le de-
nomina prueba tiaxial de extension y se uuliza para
simular los esfuerszos de empuje Iateral en una masa
de suclo.
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1. La -prucha “ditccta de’ estuerzor cortante. En
“esta prueha, un L\pgcm.cn' dealtina pequedia e ¢om-
paracion a su dica transversal se colowa denuno de
una caja con dos secciones, Ia inferior ija y la supe-
rior susceptible de ser mmovida horizontalmente. Se
da-al espéeimen carga vertical sobie In cara superior
del dispositivo, parx producic un csluerzo - normal
vertical conocido, La fa.la se produce aplxcamlo una
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Tigura I-17. Tipos de falla considerados en los suclos.
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* Figura L16. Tipos comunces de prucba;;. cs((u;:r-‘n}défmmagxén. (Ref. 18)). ’
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fllCl/’l I.H(HHC -ll matco SlLPCllOl ln()\ll ‘\1(. MAanerd
que s obliga la falla del espéamen ere ¢l plano gue
detine Ia unién cmu_ las paites fija y movil del dis-
positivo, .
En 1.1 ‘wg 1-16 st mucm an csqucm mcamcntc fas
diferentes condluonrs "de esfucerzos, dcfoxmacxoncs y
utilizacion_de las pricbas que se han mencionado.
_Esta flgum estid 1nsp1rad ‘en_la referencia 18. -

" En general, las curvas esluerzo- deformacion que
'se obticnen de las puebas someramente déscritas mds

- aruba corxespondcn a alguno de los. dos arquetipos

esquemdticamentce p)C\CDtddOS en.la Fig. I-17.

La curva llena de la paite ) de la figura es re-

presentativa de los materiales llamados de “falla fra-
gil”, cuyo comportamicnuto esfuerzo-deformacion  se
caracteriza porque después de llegar el ‘esfucrzo a un
miximo bien definido, hasta el cual se llegd en for-
ma aproximadnmeme lincal, desciende ripidamente
al aumentar la deformacidn, Los materiales con cste
tipo de falla resisten a los esfueizos con - pequed.

deformaciones, hasta llegar al esfuerzo miiximo (xc-
sistencia mdxima), -a partir de cuyo limite su capa-
cidad de resistencia desciende ripidamente, en tanto
la deformacidn aumenta hasta—la-ruptura- cventual;
estos materiales son confiables en”tanto no se alcansa
su resistencia maxima, pao en tal punto sufrem lo
que para fines prdcticos es un verdadero colapso.
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Lu Ia parte ) de la TFig. I-17 sc muestra la curva
esfacrzo-detormacadn tipica de los materiales de “faila
plistica”, en los que al legar a un csfuerzo linute
s¢ produce la fluencia pldstica del material bajo es-
faerso constante e igual al limite; en estos materiales
ia falln no esti bien defimida, pero lo intercsante
desde el punto de vista prictico ¢s que un material
de lalla plisuca” movilizard su iesistencia a medida
que aumente ¢l esfuerzo que se le aplique, de mane-
e que al Hegar al estuetzo mdximo  (resistencia mid-
ama) el matcral ya no es capaz de movilizar mayor
1esistencia y, de hecho comienza a deformarse bajo
esfuctzo constante (a4 no ser quc haya alguna res-
tricadn exterior que impida tal deformacién, como
podiic ser ¢l hecho de que la masa de suelo que
hubiese alcanzado la 1esistencia Limite esté 1odeada
ol oiras nmasas de suelo con menores esfuerzos ac-
teantes, que al estar sometidas a menores deforma-
crones impiden Ia deformacion de la masa en {lucen-
cia) hasta la eventual 1upturg, generalmente prece-
dida por una sona de “endwecimiento”, en la cual
¢l material sucle movilizar acsistencias mayores que
la de {luencia, al sometérselo a deformaciones prosi-
mas a la raptina, 1o impoitante ¢, desde el punto
de vista pidetico, quc un material de “falla plastica’”
continuward movilizando su oaesistencia masima aun-
Gue se osiga deformando hajo ¢ estuaizo linute, lo
cual pucde tena 1epeicusiones muy mpoiranies ¢n
el comportiuento esauctmal del matenial, que, por
ast deatlo, contmuard restistiendo po1 completo tias
lo que se podifa considerar su falla; a difciencia de
los materiales de “lalla frigil”, en Jos quc sobtevicne
un verdadoro colapso, dcompanado de gran pérdida
deresistencit, cuando sube cualquier delommaaon
adiconal a la cottespondiente al esfucizo limie,

s muy vartable ¢l mteivalo de deloimadion que
sca capas de absorber un material de “falla plistica”
en {luencia bajo esfucizo linute antes de enduccerse
y 1omperse. Enolas referencias 19y 20 Lambe y
Wlatman presentan vaias curvas esfucrzo-deforma-
cidne reales, obtenidas en pruebas directas o triaxia-
les; en ellas puede obscivarse (quc existc una varie-
dad amphia de formas, aun cuando en esencia todas
cllas puedan idenuficaise con uno de los dos arquc-
tipos mostrados en la Fig. I-17.

La rclaadn esfuerzo-deformacién de un material
no es una caiacteristica constante, sino quc varia con
divarsas arcunstancias dentro del mismo matcrial,
Ln genaal, ¢l comportamiento plistico corrcsponde
& las arenas sucltas y a las arcillas blandas, con conte-
nido de agua relativamente clevado, en tanto que €l
comportamienio {rig:! cs propio e arenas compac-
tas ¥y arallas dulas, No existe un limite pieciso de
compacudad a partr del cual todas las arenas pascn
ded comportamiento plistico al frigil, sio quc hay
difarenaas en estos imites al analizar disuntas are-
nas. Por ejemplo, Shempton y Bishop  (Ref. 21) re-
portan ¢l caso cn que una aiena con parosidad ini-
aal de 5759, exhibe un comportamiento higil clao,
¢l cual pasa w oser plistico, izualmente <lao, cuando

la porosidaa WJcansa i valor de 15.69, Por su paite,
Lambe y Wihiuman (Rel. 19) piesentun un caso cn
que una arcna con reclacion de vacios de 0.605 tenia
comportamiento {rdgil, en tanto que con rclacién de
vacios d¢ 0.834 su comportamiento cra netamente
plastico. Respecto a las arcillas pueden hacerse co-
mentarios similarcs, si bien en estc caso son mds los
factores que ntervienen, segun habrd ocasion de dis-
cutir mds adelante.

I-11 COMPRYUSIBILIDAD DL SULLOS
GRANULARES

La compresibilidad de suclos granulaies ha mereci-
do rclativamente menos atencidon que la que se ha
otorgado a los suclos cohesivos, por lo mcnos hasta
hace pocos aitos. Do hecho, estaba en la mente de
muchos ingenicros pricticos la idea de que los suc-
los granulares no presentaban problemas muy scrios
de deformacién, ¢&stas cran siempre muy pequciias y
ocuitian ¢cn forma casi nstantinea, generalmente al
aplicarse las primeras cargas dwante ¢l proceso de
construccion.

s posible que oste panorama siaplista sca ain
hoy conccto st se aplican al suclo granular evfuersos
de nivel muy bajo Un aiterio como ¢l anteriormen-
e dtado quizd pueda atn tenctlo wn mecicro quce
construya ciientacionds que nasnitan al suclo gra-
nular cargas moderadas, sobie todo si, como oy usual
en estas téantcas, toma la decision de mejorar 1a ca-
fidad del suclo cuando su compactacion natural cs
baja.

Sin cmbargo, Lo inganeria moderin ha uapiesta
olros usos a oy suctos granulares, Cono vespalbdos de
]‘l.\ gl.ln(lk'.\ })IC\.H (lllL' .lll\)l.l S (()H\UU)CH O (Olistl-
wyendo los grandes ternraplenes que lis modernas
caneteras exigen, ¢s cada ves mids ficcuente y lo sard
atin mds en el futwo, que los suclos granulaes, ior-
mados a veces por particulaes muy gruesas  (pedia
plenes y emocanientos) abajen sometidos a niveles
de esfuerzos hasta ahora completamente inusuales. En
clecto, los ‘enrocamientos de mis de 150 m en presas
de tierra son ya bastante familiaies, y en caminos v
ferrocarriles es ya comuin construit pedraplenes de
50 a2 60 m de altura Tanto por racones de los mate-
riales que se explotan normalmente en zonas de tw-
1reno quebiado, en las que légicameiie se dan estos
grandes tenaplenes, como por 1azones de nataral
preferencia por paite de los mgenicios, casi por lo
geneial los tenaplenes altos de las vits teniesties se
construyen con suclos en que los trazmentos de 1ocq,
Lis grinas y las arenas toian la nate princdpal, o
que delime el comportamiento mcdinico. Il imse-
nicro de Vias Taiesties no oy entondes ya ajeie a4 los
problunas de comportanuenio de maiciades granu-
Lues bajo esfucizos selaovamente alios, e los quc
pucden presentnse problemas seilos de compesibi-
hdad. Las detormaciones experimentadas por un ele-
monto  de suclo cranular son el resultado de las

)
(e
deformaciones propras de las paticulas gque lo com-

O
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Nigura 113, Compesbilidad en prachas de compresion conlinada de varias aienas sujotas a muy altos

nnceles de esfueizo (Ref 14).

ponen, mds ¢l movimiento ielativo cnue cllas. Las
deformac.ones propias de las particulas pueden ser
muy grandes, especialmente en sus contactos v consis-
ten lundamentalmente en distorstones y eventualmen-
e en ruptiias yodesmenuzamicnios, ¢ movimicnto
rclatno ennie lLas pardiculas ocunie por desiizaniento
o rodamicnto. Con heawenda los movimicentos rela-
(vos son posioics por las distorstones pevias que
suften Las pardaulas, y Lo impoitanaa achativa de
estas dos fuentes de deformacidn, respecto a la defor-
macion total, pucde camibiar a medida que ésta tiene
lugar.

A Compresibilidad en compresion isotrépica

Cuando una muecsira de arena se somete a com-
presion isoudpica (ver piirafo I-10) pueden ocuntirle
grandes deformucones volumétiicas como consecuen-
cia de colapsos esuucturales locales,, ¢stos producen
rodamicntos y deslizamientos de Lis particulas y como
resultado se ¢jarcen fuarzas tangenciales de conside-
raGn en los puntos de contacto entte cllas Sinem-
bargo, ostas fuerzas se neuttalizan pricicanente en
cualquier plano que corte a un conjuitio de punios
de contucto, de mancia que cl estucrzo cortanie cn
cualuier plano puede ser ceio y, o pesar de elly,
esedn accuando fucrzas de contado nmiuy grandes en
los contactos individuales.

I Compresibilidad en compresién confinada

La compuesibilidad de los suelos granalares vy
sus  caracteristicas  esfuerzo-deformaciéon en compre-
sion confinada (ver seccidn 1-10) tienen gian impoi-
tancia, puesto que esta condicidn  1epresenta una
situacion que probuablemente o5 comtn en la pric
tica, por ejemplo cuando se somete al suclo a cargas
verticales nansmitidas por Jdreas grandes. Para este
caso, Lambe y Whitman (Rel. 19) presentan datos
sobre ¢l comportamiento de arenas de cuarzo (y el
cuarzo e con mucho ¢l clemento mds comin cn casi
todas las aienas reales) uniformes, medias y gruesas,
inicialmente compactas. Probadas en consohddmeno
mostraron un punte de fluencia a parur de esfuci-

ko
o ’ ’

-, mds alli del cual el com-
cimi-

portumiento fae plistico, debido al fracturamiento
de las particulas mndividuales, que parmind grandes
movimientos relativos A partir de estos nveles de
esfuerzo la defonmacion compactd a Lo mena

En Ly higma 18 (Ref 19) se muestian resulta-
dos de pruchas de consolhidacion en varias arenas
tipicas, empleando altos niveles «de esfuctzos, Se now
Lo gran compresibihdad quee pueden exhibir los sue-
los granulaics ¢n cstas condiciones, como ¢onsecuen-
cia del deshzamiento de las particulas y del factu-
ranuento, que aunqgue puede comicnzar a

20y del orden de 110

csfuerzo
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bajo, aumenta grandemente eun altos niveles. Los
esfuerzos ciiticos para los que se produce ¢l compor-
tamicnto pldstico de las aienas y, por consecuencia,
sus grandes deformaciones, serdn menoies cuanto
mayor sed el tamatio de las particulas, y éstas sean
mds angulosas, cuanto muds suclio y uniforme sea ¢l
suclo y cuanto menor sca La resistencia de las particu-
las individuales.

Desde luego es cierto que los niveles de esfuerzo
a que sc reficien las imvestigaciones aitadas por Lambe
y Whitman (por menaonar un solo cejemplo de toda
la evidencia experimental que ya va habiendo) son
inusualmente altos en 1clacion a la priciica inge-
niaril. Estos datos se menaonan, mds que nada, como
norma de criterio.

Como ya se ha dicho, la deformacidn de suclos
friccionantes en compicsion confinada va acompana-

Ref 22).

da de Ia produciién de finos a causa de la ruptura
de las particulay; ¢sta es grande cuando la gianulo-
metiia s uniforme y mucho mds pequeiia si la curva
granulométrica ¢s tendida. La producaon de finos
también arcce con la angulosidad de las particulas y
con ia presién clectiva, ¢ 1gualniente ¢s mayor cuanto
mds suclio ¢s el material,

La Tng. 1119 (Rel. 22) presenta una aclacion cn-
e las caracterfsuicas de compresibiidad de vanos
materiales granulares, 1epresentadas por 1o que los au-

i

tores definen como madulo edomdéuico (£, = _

m,
donde m, ¢s el mddulo de variacion volumdénica,
tal como se detine en la relerencia 17, en 1o forma
acostumbrada en Lo hitcratura estedunudense) | cone-
laciondndoto con el peso ospecafico seco coriespon-
diente @ diversos grados de compactacion.

O



Los puntos umidos en la figura conesponden al
musmo mnterial con distintos grados de compacta-
cidn; puede observarse de inmediato ¢cdmo aumenta
cl médule edomdéirico al compactar el n.aterial. Tam-
bién se ve como un mismo material es mds compie-
sible cuando estd himedo que en estado seco. Los
mataiaies cde grano angaloso resultan ser mds com-
presibles ¢ ue los de grano redondeado, lo cual resul-
ta 16gico . la luz de ideas expuestas mds arriba. En
general 1oy suclos con coefidiente de uniformidad
bajo se¢ sitian a la izquierda de la figura, en tanto
que los que lo tienen alto lo hacen a la deiecha.
Cuanto mis redondeadas son las particulas y mayor
es la vaciedad de tamaios, mayor es el peso especi-
{ico que se alcanza con una misma eneigia de com-
pactacioi.

C  Compresibilidad en compresién ¢riaxial

Las cuacieristicas de compicsibiidad de mate-
riales granulaies ban sido estudiadas con un poco
mds de nunuciosidad vy en mayor variedad de casos
y materiales en aparatos tuasaales, ya mencionados
en cl pdrrafo i-10, pero los que se uataran con ma-
yor detalle en pdrrafos siguientes de cste capitulo.

In la referencia 19, Lambe y Wihitman hacen un
estucio geneial del compol tamicnto de las arenas en
pruchas triaxiales. En el desanolio de la prueba dis-
tinguen dos ctapas de comiportamicnto ¢n cuanto a
deformadion La primera etapa corresponde al prin-
dipio del proceso de carga y en ella se producen de-
formacienes muy pequeiias, acompaitadas generalmen-
te de una disnunuadn en el volumen del espécimenn,
causado por una tendencia de las particuias 2 adopta
formas ecstiuctuiales mds compactas. Después viene
Ia ctapa de falla, en Ja cual puede presentaise el
mdximo de 1cosistenaa, si la arena exhibe una falla
fiigil Abora las deformaciones verticales sOlo se
pucden moducit st se desarrollan en T masa movi-
mientos nterales de las particulas que las pernutan,
y la comsceuencia delinitiva paneae ser un aumento
en el volumen del espécimen. Lste es el cfecto de
dilatancia, que fue primeramente observado ¢ mnves-
tigado por O. Reynolds, en 1835 Come sc dijo, en
esta scgunda ciapa queda mcluido ¢l punto de iesis-
tencia maximo, a pariir det cual la aena exhibe una
dismunucon de 1esstenda, al continuar ¢l proceso
de deferinacidn Esta disnunucion, mads notabile cuan-
to mds ompacto sea cl estado imcal de la arcna
(matcitales de falla frigil marcada), puede expli-
carse como una consccucendaia del acomodo individual
de Tas pacticulas, Siose mmagina una masa de particu-
las individuades de aiena sobre una supaficie hoii-
rontal, Tos planos de contacto entte los granos no
scran horizontales sing anchinados, de maneira que
pare producn La talla por cortante no solo sad nece-
satio vences L ficaon grano contia grano, sino que,
ademads, serd preaiso obligar o las paruculas a mover-
seanas sobie otras, rodando v odeshizandose sobie
C“u\.

Compresibiidad en conpicsion tiaxial .

La friccion produce la componente normal de
resistencia que ttadicionalmente se ha mcluido e ¢l
dngulo de Iricadn ntana, del que se hablard mis
adelante, pero ¢l movunicnto relaino enne las par-
ticulas, necesanio para la falla, ¢s una fuente adicio-
nal] de resistencia y de deformacion, que depende
sobre todo del acomodo 1micial de los granos. St ¢l
acomodo iniaal e conmpacto, sard grande ¢l monto
de resistenua y de defomabihdad que representa la
nccesidad de mover los gianos, pero a medida que
¢slos se mueven y van adquinciddo una posiadén re-
lauva mds favorable al deslizanuento (los planos a
través de sus puntos de contacts wdn siendo muds ho-
rizontales en ¢l ejemplo que se menwond al princp:o
de este andlisis), 1rd siendo mener la componente de
resistencia debida al movimiento relativo, de mancra
que adelante de la resistencia muinima el material nd
mosirando menor resistencia de conjunto, segun la
deformacidon crece; natwalimente 2sta disminuaon de
resistencia tiene un limiwe inferior, wepiesentado por
aquel arreglo de los granos que pernuta ¢l deshra-
miento relativo de &éstos sin movimiente de reaco-
modo estructwal. Si ¢l estado inical de los granos
cs suclto, el material tendrd una curva esfucrso-
deformacion correspondiente a lalla plistica y serd
pricticamenie insignilicante la componenie de rcsis-
tencia por acomode.

Si los conceptos anterioics soun correctos, la rcla-
cidén de vacios inicial de la arena tendrd una iniluen-
aa decisiva en su comportamiento csfuerzo-defor
cién, lo cual parece ser lo que clectivamente sucede,
si se toma en cuenta que la falla {rdgil o plisuca de
una arena depende sobie todo de su compacidad
inicial.

Una de las invcsugaciones mds signthicativas sobre
compresibilidad y resistenaa de muateriales granula-
105, ¢s la desatiollada por Masal y sus colaboradores
para ¢l proyecto de grandes presas, €sta nvesuga-
cién, pavnocmada nor la Comision Federal de Llee
tiadad de Méxsico y realizada, ¢n pate, en o Ins
tituto de Ingomain de la U.NANM, se encuenua
bisicammente contenda en las r1elaienaas 23, 24, 25,
26 y 27.

Marsal y sus colaboradores dusponen de varias
piczas de equipo de laboratosio que poi su tamaiio vy
caracteristicas peimiten ieahizar investigaciones muy
1eprosentativas para deflinn ¢l compoitamicnio de
suelos de pardceulas gruesas en alios nnveles de esfuer-
zo. Este cquipo induye una cimara urasal de alia
presion  (hasta 25 kg/un?), capaz de piobar especi-
mencs de 113 cm de didmeno v 250 cm de altura
(con tamano mdumo de pavdeuda de 20 an), un
cquipo de compictaadn a gran cscala, y ouo que
puede proluar Gspediacnes <ot Winano masnno de
15 Gnoon condiaones de defonaadn planay hasta
con 22 hy/on= de prosidnn de conbmaniontos Alyguine
de Tas condusiones de- los estudios soine 16sisiencia
se mencionaran s adelante y en ote pairafo solo se
presentan ajgunas conddusiones reldtindas a4 compie-
stbiiid.ad,




42 Breves nociones de mecdnica de suclos

065
j i | i ! { ]
050 Pt | | |
60 |-—-- - - e i gt e
{ | I i i
‘ t 4 ;,{_A MATERIAL 3|
i Y |
o 055 |- — —_—— [ S g
- | TN i
w | ! ‘ X
[+ -
§ osa- - e __‘_,!_ | _ka\h L
> i ! | N
o ! ' l . '\f
o 045 - —— i' S ——— "i_{ ;—-—~—~ vo-
. | |
S ! [T wateriaL ]\
S 040 —- .- - —— b ‘ii’i - -y - ;
(<] P e —— = 4
— T e, I
¢ T~ e L] ?
x 035 p——  — e S e I e R
X | i-MATERIAL 2
! | i T‘ | ,
030 T ey (R — - — e — e j— -
: P T~
‘ R
: ; I I
025 .
1 2 3 6 76910 15 20 2§
Ty, Kg/ecm2

Qv , ef/Kg

0 015
i i T ’ { T ] |
| \ ! ' |

! |

* I [ |
l ! 1 MATERIL 3 ’
L N

0010 ! i AT - N
| | ./-//\\ I N
, | s U :
‘ /[/ // i | ERIAL 2 ‘

- V Ma™ &L
e Vs N 1
0008 A — ]
s \ !

I f ! N
/ ! .
! MATERIA. i
o 000 T ]
' 2 3 6. 7 8 9 10 5 20 ¢85
Gs ., Kg/cm

Figwia 1-20. Datos de compresibihdad para ties materiales de enrocamuento.

En la Fig. I-20 aparecen los resultados obtenidos
al medir la compresibilidad de tres materiales nom-
brados 1, 2 y 3 (Ref. 24).

El material 1 csti foimado por fragmentos de
basalto, producto de tiituracién. Los fragmentos eran
sanos, coll una icsistencia a la compresidén sin con-
finar superior a 1,000 kg

~ y cl peso volumétrico seco
cm?

-

del espécimen fue de 2.14 Ll material 2 fue un

nd’

gneiss granitico, producto de explotacién con explo-
sivos; las particulas presentaban capas delgadas de
es(uisto; su 1csistendia a la compiesion sin conlinar

INy )
fue de 740 ~°—z y tenia un peso volumétrico seco de
cn

1.98 T/m3. El material 3 [ue otro gneiss granitico
con granulometiia mds uniforme que el 2 y con un
peso volumétrico de 1.62 ton/m?; no sc reporta su
resistencia a la compresion sin confinar,

Puede verse en la Fig. I-20 que las cuivas relda-
cién de vacios-presion de cimara presentan las carac-
teristicas de las de los suelos preconsolidados (ver
seccion I-12). En la misma figura se apiecian los
valores del coeficicnte de compresibilidad a, para los
tres materiales (ver la misma seccion I-12, adclante);
es de notar quc los valores del cocliciente de coni-
presibilidad son suficientemente importantes como
para justificar asentamientos grandes cn teiraplencs
altos, dentro de la prictica actual de las vias terres-
tres.

Figura I-21.

Asentamiento en la pre-
sa de El Inficrnillo (Ref.

260).
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Figura 1-22. Curvas granuloméiricas de tres materiales de enrocamucnto.

Resultados como los anteriores estin contra la
actitud tradicional, atin mds comun en la tecnologia
de las vias terrcstres de lo que "fuera de desearae, de
que los pedraplenes tienen un comportamiento “‘no--
ble”, independientemente de sus dimensiones y de
como se construyan. De hecho, Marsal y sus colabo-
radores (Ref“‘)G) han encontlado p"lra cl caso “de
la Presa ‘del Intiernillo de 148 m, de altuia (Fig.

‘I"]) qn(‘ los x(s,m.(los de enocumicento han sufudu
“asctamicnfos del fmisino orden” que los- del ¢orazdn
nnpmmcxblc adilloso, ¢ construido con materidles’ de
; Ios que naclxcxonalmentc se consideran compresxbles

Un ploblcmn Eundamcntal y esnechamente rela-
cionado con. la compxesxblhdad de los suelos granu-
" lares de grano -grueso bajo cargas 1mportames . que
‘ha sido” puesto de manifiesto por ‘ld’ mvestwacmn
moderna, ¢s el que se refiere a la ruptura “de, las par-
[ ticulas, y su conmbucxon ala (lc[oxmaaon t;otal (Refs.
‘24 y 2.)) EL fcnémcno produce camblos en la com-
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Digura 23, Rotwa de granos en pruchas tanales.

posicion granulométrica y en las propiedades me-
cdnicas del material, muy especialmente en ld com-
presibilidad. La Fig. I-22 muestra las curvas de
composmlén granulométrica de los tres materiales
de enrocamiento estudiados por Marsal y sus colabo-
radores, a los cuales ya se ha hecho, referencia un
' poco mids arriba (Ref 24), antes y después de ser
plobados en la cimara wiaxial gigante, llegando a
Juesiones de confinamiiento de 25 kg/ans,

is de notu muy especialmenie L degradacion
sufrida por el material N2 3 (dc granulomcuia muy
uniforme), aunque el fendémeno es claramente per-
. ceptible en los tres materiales. Parece claro que a
mayor uniformidad de la granulometria ougmal se
- tienc mayor rotura de granos. -

Malsal plopodc como medida de la 1otu1a de .
granos un numero, representado por B, que se obtic-
ne como sigue. Una vez que se disponc de la curva
|granulomémca del material antes y después de Ia
- prueba triaxial, es posible comparar los. porcentajes
retenidos en ambos casos y ob(cncx sus dnfmcncms
se consideran positivas las difcrencias en qu(. ¢l por-

(_Clll.lJC de la & ranulomcetiiy orviginal es mayor,y ne-

¢

;j.mv‘\s en’ caso conn.mo Pucs bxcn I suma de las
dl[ClCnClﬂb posxuvas e pxcc;smmcmc el valor de B
buscado. Es evxdcnul: que la diferencia en cada por-
cefitaje retenido répresenta la fxagmentacwn queha
, tenido lugar en esa fraccién’ dlel suclo. En Ia Fig. 1-23
(Rcf 24) s relaciona el coehcxente B dc rotura.de
gxanos con el valor de la. prcsxén de confmamlcnto
uuuzada cn la cimara triaxial, en dx[cxemcs plucbas

soa {ien

112 COMPRESIBILIDAD DE SUELOS COHESIVOS
A Consolidacién

La deformacion de los suclos coliesivos, .aun bajo
cargas 1clativamente  pequenias, ha sido tadicional-
. mente reconocida por los téenicos como un, problema
de fundamental interés, por ser causa de graves de-
ficiencias de comportamicnto, sobic todo en cimenta-
ciones de estructuras sobre arcillas blandas o limos
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Datalie del consolidémetro

pliasticos. De hecho, los muas tempranos tiunfos de
la Mecdnica de Suclos y mucho de su fama inicial
s¢ deben al éxito que tuvo cn aquellos momentos en
el desarrolio de tcorias y técnicas para la piediccion
y control de asentamientos.

Ll proceso de deformacion de las aiallas bajo
carga llama la atencién no sélo por los giandes asen-
tamientos (ue pueden llegar a producitse, sino tam-
bi¢n porque éstos tienen fugar casi completamente
en un largo lapso posterior al momento de aplica-
ci6n de la carga propiamente dicha, como 1esultado,
¢s posible que una estructura sufra grandes defor-
maaoncs anos después de su erecaion,

Lo, procesos de reduccidn de volumen de los sue-
los firos cohesivos (araillas y hmos plisticos), pro-
vocados por la actuacion de soliditaciones sobic su
masa y (ue ocien en el transcuiso de un tiempo
genaralmente largo, se denominarin procesos de con-
solidacion.

Frecuentemente ocuire que dmante ¢l proceso de
consolidacion permancce esencialmente igual la po-
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maaon razenable, realizando la prueba de compre-
sién confinada o de consolidacion unidimensional
(pantalo TV sobie especimences 1epresentativos del
suclo, extaidos en forma tan inalterada como sca
posible Se puede asi calcular la magnitud y la velo-
cidad de los asentamientos piobables debidos a las
caigas aplicadas.

Desde Tuego es cierto que en las pruchas de labo-
ratoiio hechas con muestras pequedias se produce la
consolidacion en tiempos muy cortos, cn compara-
cidn con el tiempo en gue ¢l estrato 1eal de aclla
s consohidard bajs Lo earga de la estinctia De
hecho, en Lo aplicacidn de 1as teorias a Lo prictica de
la Mecdnica de Suclos se supone que todas 1as cons
tantes de consoindacidn son las mismas en el proceso
vipida de laboratmio que en el mucho mis lento
que tiene luzar en la naturalesa Si éste es el caso o
no, no sc¢ sabe en Ia actualidad. Es posible que Jo
anterior sca uno de los factores que influyan en cl
hecho observado de que los asentamicentos pedichos
sean mayoies que los reales.

Una prucba de consolidacidn, unidimensioanl es-
tindar se realiza sobre una muestra labrada con foi-
ma dce cilindio de pequeiia altura cn comparacion
al didimeuo de la seecidn recta. La muestia se coloca
en ¢l interior de un anillo, gencralmente de bronce,
que le proporaona un completo confinmumiento la-
tetal. El anmillo se pone entre dos picdias POrosds,
unda en cada cna de la muestia, las piedias son de
sccadn circutar vy de didmeno Ligcramente meno
jue ¢l diiimeno mterior del wnllo, LI ORJUNLY ¢
loca en la cazuela de un consoliddmeuo (Fig
124 El consoliddmeno mosuado en dicha figima
es del upo “de anillo tlotante”, hoy principalmente
wado y wi Hamado porque se puede desplazar du-
rante la consolidacion del suclo.

Por medio del maco de carga mostado en I

Fig. 1-24 se aplican cargas a la muestra, repartiéa-
dolas wniformemente en toda su drea con el disposi-
tivo formado por la esfera metilica y la placa colo-
cada sobic la piedra porosa superior. Un catensd-
metio apovado en el mauco de carga movil y ligado
a la cazuela fija, permite levar un registro de las
deformaciones en cl suelo. Las cargas sc aplican en
incrementos, permitiendo que cada incremento obre
por un espacio de tiempo suficiente para que la ve-
locidad de deformacion se reduzca pricticamente a
cero.

in cada maemento de carga se hacen lectuias en
el extensémenro, para conocer la deformaadn cortes-
poudicnte a diferentes nempos. Los datos de estas
lecturas se dibujan en una grafica que tenga por
abscisas los valores de los tiempos transcuriidos, cn
escala logaritinica, y como ordenadas las correspon-
dientes lectmas del extensémetro, en escala natural.
Estas curvas se llaman de consolidacién y sc obticne

L ecturas del extonsometro

Tiempos (Escale logaritmica}

Tigura 25, Torma oupca de Ja cwva de consolidadon  en
wratlas (fuera de escala)

—— T




46 Breves nocioncs de mecdnica de suelos

T

v

(@

(b)

Figuta 120, 1Toima tipica de compicsibilidad cn suclos compresibles. a) Representacién ariuméuca. b) Representacién semi-

logatitmca.

una para cada incremento de carga aplicado. En la
figura 1-25 sc muestra la forma tipica (fuera de es-
cala) de una dc estas curvas.

Una ves que ¢l suelo alcanza su mdxima deforma-
cion bajo un incremento de carga aplicado, su rela-
aon de vacios llega a un valor menor evidentemen-
te que el inicial, y que puede determinamse a partir
de los datos iniciales de 1o muestra y Ias lecturas del
extensometro. Asi, paa cada incremento de carga
aplicado sc tiene finalmente un valor de la reladdn
de vacios y otto dc la presion conespondiente ac-
tuantc sobre ¢l espéamen. En sumag, de toda la pruc-
ba, una ves aplicados todos los inaementos de caiga,
se tienen valores para constitnir una grifica en cuyas
abscisas s¢ ponen los valores de la presién actuante,
en escala natural o logaritmica, y en cuyas ordenadas
sc¢ anotan los correspondientes de ¢ en escala natu-
12l Estas cuivas se llaman dc compresibilidad y de
ellas sc obtiene una cn cada prucba de consolidacion
completa. En la figura I-26 se: mucstran, fuera de
escala, las formas tipicas de estas cuivas.

Generalmente en una curva de compiesibilidad
sc definen ues wamos diferentes. Ll A (Fig. 1-26 b)
€s un tiamo curvo que comiensa cn forma casi hori-
contal y cuya curvatura es progicesiva, alcanzando su
mdximo en la proxmmidad de su union con ¢l tramo
B. kL B e por o general un tamo muy aproxinia
damente 1cco y con ¢l se llega al final de la etapa
de carga de la prueba, al aplicar ¢l mdixino inae-
mento de carga, al cual contesponde la mdxima pre-
s16n sobie la muestia, A partir de este punto es
comtn en la prucha de consolidacidn someter al e
pécimen a una scgunda ctapy, ahora de descarga,
en la que se le sujeta o cargas deaccientes, permane
ciendo cada deaemento el tiempo suficiente para que
ia veloadad de deformacion se 1edusca priacticamen-

te a cero; cn esta etapa se ticnc una recuperacién del
espécimen, si bien éste nunca llega de nueve a su
relacién de vacios inicial; el tramo C de la figuia
1-26.b corresponde a esta scgunda ctapa, con el es-
pécimen llevado a carga final nula, como es usual.

El tramo A4 de la curva de compresibilidad sucle

< AN

(Faccle legaritmica}

Figura I-27. Cuivas de compiesibilidad pata dos procoses e
wiga Yy desaunga consecutivos

O
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Figura 1-28. Esqucma del modelo medinico de Terzaghi para la
compresion de la consohdacién de suclos finos.

llamarse “tramo de recomprensién”; el B, “tramo
virgen”, y ¢l C “tramo de descarga”. La razon de
cslos nombres se comprenderd con lo que sigue.
Considérese un experimento cn el cual una niucs-
tia de arcilla s¢ somete a un ciclo de catga y completa
descarga, coirespondiente a una prucba de consoli-

-~

Compresibilidad de suclos cohesivos i

dacién unidimensional y, de inmediato, una vez des-
cargada, se vuclve a cargar, a una presién mayor que
la mdxima alcanzada en el piimer ciclo; finalmente,
la muestra vuelve a descargarse hasta rctornar a la
condicién p = 0. ,

Hacicndo caso omiso de algunos factores secun-
darios, la forma de las grilicas obtenidas en el labo-
ratorio es la que aparece en la Fig. 1-27.

En la grifica A” B’ C’, correspondicnte al segundo
ciclo, son de notar los siguientes hechos. El tramo
A’, de recomprcesidén, se extiende ahora hasta la rndxi-
ma presion a que se haya cargado al suclo en el
ciclo anterior; mientras que el nuevo tramo virgen,
B', rapidamente se define como la prolongacién del
tramo viigen correspondiente al primer ciclo. El tra-
mo de descarga, C’ resulta similar al tramo C, prime-
ramente obtenido.

De la posicion relativa de los tramos 4/, B y ¢,
del segundo ciclo de caiga y descarga respecto o los
A4, B y C, del primer ciclo, puede concluirse que se
produce un tramo de recompresién, tal como el 4,
cuando se estin aplicando a la muestia de suclo pre-
siones que ¢ésta ya ha soportado en una época ante-
rior; mientras que un tramo virgen, tal como cl 7,
resulta al aplicar a la muestra presioncs nuncd antes
soportadas, Resultan asi légicos los nombies adopta-
dos para los dilerentes tramos.

Cuando s¢ somcta una mucstra de suclo natural

TV

Uspresion en el agua en exceso de lg
hidrostdtica

ps preslo'n equivalente en el resorte
(Fuerzo que toma el resorfe entre

el area A.)

& %0
¢

,(D_

Figura 1-29, Esquenia del modelo de

P/A _‘\1’)

Terzaght, comprendiendo varias camaias
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a un solo ciclo de caiga y descarga, como es usual
en una pucha normal de consolidacién unidimen-
sional y se¢ obtenga una grifica del tipo que aparece
en la Tig. 1I-26.0. hay covidencia exparimental sufi-
ciente para concluir que las presiones correspondien-
tes al namo A ya han sido aplicadas al suelo en otra
¢poca, mientras que las correspondientes al tramo B,
son de magnitud mayor que las sopoitadas anterior-
mente.

A fin de obtener una concepcién objetiva del
proceso de consolidacidn unidimensional de suclos
finos, sc estudiard en primer lugm un modelo mecd-
nico mopuesto por Teizaghi, que es una modifica-
cién dc un modelo originalmente sugerido con otros
fines por Lord Kelvin.

Constdéicse un cilindro de d1ea de seccidn recta
A, provisto de un piston sin liiccion, con una peque-
na perforacion en ¢l, tal como aparcce en la Fig, 1-28.

Al piston lo soporta un resorte unido al fondo
del cilindio y éste estd totalmente lleno de un flui-
do incompresible. Si se coloca sobre el pistén una
carga P, manteniendo el oificio cerrado, es eviden-
te que cl 1cvorte no puede deformarse nada vy, asf,
toda la caiga P cestard soportada por cl fluido.

Pero i se permite que el fluido salga por el ori-
ficio, abiiendo éste, también s evidente que habrd
una wransferencia gradual de caiga del fluido al re-
sorte; en clecto, entre cl interior v el exterior del
cilindio, en el orificio, habrd en un principio una
diferencia de presion igual a P/A, que genera el gra-
dicute necesarto para que el fluido salga por el ori-
ficio, permitiendo la dcfoimacion del resorte, que
tomard carga de acucido con la ley de Hooke. La
velocidad de tansferendia depende del tamaiio del
ouficio y de la viscosidad del Thiido. Es claro que
stose pamite al resorte una deformacion suficiente-
mente grande, se logrand que la totalidad de la car-
g P oquede soportada por ¢l volviendo ¢l fluido a
sus condiciones anterioics a la aplicacion de P.

St en lugar de un cilindro con su resorte se con-
sidera ahora una seric de cilindros comunicados

como se inuestra en la Fig. I-29, la distribucion ini-
cial de presiones en el agua serd lineal (linea 1-2
de la Fig. 1-29) . No habrd en el fluido ninguna ten-
dencia a moverse, si se desprecia cl peso propio de
los pistones y resortes o si se considera que ¢l dispo-
sitivo llegé al equilibrio en el comienso del experi-
mento. Si se aplica bruscamente una carga P al pri-
mer pistén, en ¢l primer momento ¢l fluido debera
soportarla totalmente, generdndose cn ¢l una pre-
sion en exceso de la hidrostitica, quec sc transmite
con igual valor a cualquier profundidad. Tl nuevo
diagrama de presiones en el fluido serd ahora la
linea 3-4 de la Fig. 1-29. No existe atin ningtn gra-
diente hidrdulico que tienda a produar un movi-
miento del fluido, si se exceptiia cl orificio supe-
rior, que esti en las condiciones antes analizadas
para el caso de una sola cimara. La diferencia de
presiones en dicho orificio (P/A4) crea un gadiente
hidrdulico que produce un flujo del fluido, hacia
afuera de la primera cimara; tan pronto como se
inicia ese flujo, la presion en cl fluido de la primera
cdmara disminuye, transfliri¢cndose simultincamente
una parte de la carga al resorte. La reducdién de la
presién del fluido en la primera cimara causa, por
diferencia con la segunda, un desnivel de presiones
en ¢l segundo orificio, por lo cual el fluido tenderd
a pasar de la segunda a la primaia cimara. Como
consecuencia, disminuye fambién la presion del flui-
do en la segunda cdmara, transmiti¢ndose asi la ten-
dencia al flujo a las cidmaras inferiores. El fin del
proceso serd, obviamente, el 1aomento en que la pre-
sién cn cl fluido vuelva a la coadicidn hidiostdtica,
ostando la carga P totalmente soportada por los 1c-
SOT'tes.

En cualquier instante (1) despuds de L aphca-
caon de la carga (), la distiibuadn de presiones
del fluido y los resortes, w y f rospedtivamente, €s
la que s¢ indica con la linca quehrada que apaece
cn la ya atada Fig. I-29. Notese que en cada cima-
ra la presién en el fluido sigue una ley lincal y que
las discontinuidades en la presién, representacas por

SNSRI

(a)

Cigura 150, Tstrato de suedo de extensidn infinita sometido a un pioceso de

(b)

consohidacidn uandimensional
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los tramos horizontales, sc producen solamente en les
orificios. Confoime cl ticmpo pasa, la linca quebrada
s¢ desplaza continuamente hacia la izquicrda

St el volumen de Ias cimaras se considera muy
pequenc v el niimero de clias muy grande, ¢l mo-
delo se acercard a la condicion que prevalece en los
suclos T linea quebiada que representa la distri-
bhuciin do presidn en un mimero pequeiio de cima-
ras fendera a comvertitse en una curva continua a
medida que ol niimero de cimaras aumente. (Curva
de vazo discontinuo en la Fig 1-29)

Fn el ~uelo. Ia esttucturacion de las particulas
solidas prede considerarse representada por los re-
sortes del modelo, el agua intersticial libie por el
fluido incompmensible de las cimaras y los canalicu-
los capilmes por los otificios de los émbolos,

Considdiese ahora un cstrato de suelo de exien-
sion infimiee segtin un plano horizontal y de un cs-
pesor, FI.tal que pueda considerarse despreciable la
presion +lebida al peso propio del sueclo y del agua
del mismo, en comparacidn a las presiones produci-
das por las cargas aplicadas. (Fig 1-30)

Se supondri que cl agua «6lo puede drenarse por
In fion‘era superior del estrato, al cual se considera
confinido mferiormente por una frontera impermea-
hie, T estrato ha estado sometido a una presion
dmante el nempo suficente para consolidarse total-
mente bajo osi presion Consudérese que en las con-
diciones anicnoes se aplica al estiato un inaemen-
to de piesion Ap. La piesidn total sobre cl estrato
serd p,o o= py 4+ Ap. Inmediatamente después de
aplicar el inciemento de carga. éste se soporta inte-
gramente pol ol agua intersticial, que adqguiird por
Io tanto una presidn en exceso de Ia hidiostidtuea (alo
Lireo de todo cspesor Ty, deual AP, como we
muestia en la dag 125000

Al cabo de un aanpo £ habid eseapado aerta can-
tidad de agua por la supeificic superior y. consc-
cuentemente, parle del exceso de presidn hidrostd-
tica se habid wansferido a la estructura sélida del
suclo (A7) . La disuibucién de la presion eatre Ia
estructura del suclo y el agua intersticial (p = p, +
+ Ap v u, respectivamente) queda representada por
la cuma ¢ = { en la misma 1-30 b.

Is evidente que

Ap = 4ap + u (1-36)
v lu ecuacton anterior es vilida en cualguier mstan-
te, + v a cualquier profundidad, z. Ln un instante
posterior, ¢+ dt, Ia nueva distiibuaion de presiones
aparece tamibién en la Figo 12000 En esta ligura se
puede ver gue tanto la presidn A/)j en la esttuciuia
dad suclo, como Lo w, en el agud intersucial, son {un-
ciones de la profundidad, z, y el tempo ¢ Puede
esceribiise

u = f {(z t) (1-37)

Por lo tanio,

Ap = Ap — u = Ap — [(z 1) (1-38)

Compresibilidad de suclos coliesivos 44

Esta ecuacion expresa el progreso del fendmeno
de la consolidacién unidimensional, con flujo ver-
tical.

La ecuacién (1-37) ticne solucidn matemdtica
bajo la forma dec la ecuacién diferencial (Ref. 17):

k(1 +e€) 9°u__ du

— 1-39
a, Y. 0% 9t (-39

que se ha llamado eccuacién diferencial del proceso
de consolidacién unidimensional con [lujo de agua
s6lo vertical, pues sc plante6 y dedujo bajo tales
hipétesis. ‘

En ella:

k, es el coeficiente de permeahilidad del suclo.

e, es la relacién de vacios del suelo (antes de ini-
ciarse el proceso de consolidacion).

a, es el coeficiente de comprensibilidad del suelo.

ay= (1-40)

Este coeficiente cxpresa el cambio de la relacion
de vacios para un incremento dado de la presion
cfectivas es la pendiente de la curva de compicabi-
lidad (Fig. I-26). A partiv del cocficiente a, se de-
fine:

a
- % 11
™Y (-41)

llamado coeficiente de variacién voluméuica, que ex-
presa la compresibilidad del suelo, relaciondndola
con ¢l volumen inicial (Ref. 17)

Finalmente, Ta expresson

k(1 +¢)
a, Y.

define el Hamade coeliciente de consolidacion  del
suclo :
Para llegar a una solucién manejable, la ecua-
cién (1-39) ha de resolveise para las condiciones ini-
ciales y de frontera del problema particular de que
se trate.

La soluadn que se menciona en lo que sigue con-
sidera que la presidn Ap que produce la consohda-
cidn de un estrato de espesor H, cs constante ¢n
todo el espesor (la solucion cs también aplicable a

una reparticion triangulm de la pesion) . Dicha so-
lucién es (Ref. 17):

c, (1-12)

N = oo
u=A:I-1 g
n=4ua
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Donde:

we es la piesién que tiene ¢l agua por arriba de
la hudrostitica, en punto del estrato a la profundi-
dad z y en el instante ¢ del proceso de consolidacion.

z: es la profundidad del punto dentro dcl estrato
e que se calcula w.

i es el espesor del estrato que se consolida.

t: ¢ ¢l instante del proceso de consolidacion en
que se mide .

e. ¢s ¢l nduncro base de los logaritmos nepcrianos.

Naturalmente, la ecuaciéon (1-43) no es mancja-
ble para la solucién de un problema prdctico. Para
ttansformarla en una expiesién que si se pucda uti-
hzai en un cdlculo sencillo, es preciso definir los si-
guicates dos conceptos importantes.

a) Grado de consolidacion de un estrato someti-
do a un proceso de consolidacién, en un instante in-

teimedio del proceso, (, es la relacion entre la con-
solidacion que ha tenido lugar en cse tiempo y ld
toial que haya de producuse. Se repiesenta por U.

En la Rel. 17 se demuestra que el grado de con-
solidacion asi definido resulta ser

7
o udz l

U %) =100) LT

(1-44)

donde u estd dado por la expresion (1-43).

b) Factor tiempo, T, ¢s la magnitud adimensio-
nal:

T =

C, .
iz t (1-45)

Con estas definiciones, substituyendo la expresién
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Figura I-81. Curvas tedricas de conso-
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(1-15) en Ia (1-13) y cl 1csultado de tal operacién
en la (I441), sc ticne:

N = oo

f 8
U@Ey=10011— —
(%) ;[ Z(2n+ 1) 272

n=4y

9 2 42
— _(‘_’f.";il)_“ T] (1-46)

La expresion (1-46) establece la relacion entre ¢l
grado de consolidacion del estrato y el factor tiem-
po, v s la expiesién conclusiva de la Teorfa de la
Consolidacién Unidimensional de Terzaghi.

A paniir de Ia expresién (1-46), dando valores a
T v calculande la correspondiente de U, resulta la
relacion anotada en la tabla 1-1 y representada en
Ia Fig. 1-31.

La Tenria de la -Consolidaciéon Unidimensional,
que desembocea en 1a 1elacidn expresada en la ccua-
cién (1-16Y, en 1a tabla 11 o cn la Fig. 181, csta
obtenida hajo las siguicntes hipotesis (Ref. 17):

a) El suelo se deforma en una sola direccién,
por ciemplo la vertical.

b) El flujo del agua ocurre sélo en la direccién
vertical. .

¢} Es vilida la lev de Darcy.

d) El suelo estid totalimente saturado.

e} El agua v las particulas minerales del suelo
son incompiesibles, al ser consideradas individual-
mente.

f) La variacidn en cspesor del estiato eos lo sufi-
cicniemente pequeiia como para que un valor dado
de la variable z vueda suvoncise constante durante
todo el proceso de consolidacién.

Z) Ab es constante cn el estrato.

) FEl cocficienic de counsolidacion, €., es cons-
tante durante todo el proceso de consolidacion,

/) En el momento en que se hace una aplicacion
midctica de la Teoria de 1 Consolidacion al cileu-
lo de un asentamiento, obteniendo los paimetros
de compartamicnto del suclo (por ejemplo, el C,) de
una prucha de commesion no confinada efectuada
en el laboratorio, se acepta que estos parametros tie-
nen en cl fendmeno real los mismos valores que en
Lt prucha, To que equivale a aceptar 1a plena 1epre-
sentatividad de 1o prueha vy a despreciar todos los
clectos de escala enne prueba y realidad,

Il conjunto de las hipdiesis anteriores seiiala cl
cunpo de aplicalnhdad de Lo Teorta de Terzaghi Ya
se comentd que las hipdiesis (a) v (0) son vazonables
cnoestrates deogran extension y nmucho menor espe-
so1, pern naturahimente no se puede hablar de ilujo
vettical Gnicamente, si fa masa de suelo en consoli-
dacion hajo caga tiene dunensiones del mismo or-
den en las ues direcciones del espacio; incidental-
mente, pucde scitaluse que en la Refl. 17 se estudia
la extension de la Teoria de fa Consolidacion a ca-
sos de flujo i v nidimensional
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TABLA 11

Relacién teérica U (%) — T

U (%) T

0 0.000
10 0.603
15 0.018
20 0.031
25 0.019
30 0.071
35 0.096
40 0.126 ’
45 0.159
50 0.197
55 0.238
60 0.287
65 0.349
70 0.105
75 0.477
80 0.5653
85 0.68+
90 0.818
95 1.127

100 oo

La hipétesis (c) probablemente sc ajusta bastante
a lo que sucede en los suelos finos cohesivos.

Las hipétesis (d) y (¢) seguramente no inducen
errores muy graves en las aplicaciones de la teoria a
suelos ‘muy finos (arcillosos) situados bajo el nivei
fredtico (como sucle ser ¢l caso de los suclos trans-
portados y depositados en zonas lacustres, {luviales o
marinas) ; sin embargo, hay dudas sobre lo que pue-
dan deformarse y romperse los cristales de suclo, bajo
las altas presiones que en realidad actian entre sus
puntos de contacto.

La importancia de las hipdtesis sélo puede jus-
saise comparando las piedicciones de la tcoria que
las contiene, con las observaciones reales; de hecho,
en este caso particular, los 1esultados de la Teoria
de la Consolidacién ha demostrado muchas veces
su excelencia para producir el comportamiento de la
mayoria de las arcillas, dentro de la aproximacién
ingenieril.

En Ia Ref. 17 se piesentan ligeras viniantes de la
eoria aqui expucesta para ¢l caso de distibuciones
de la presion exterior dentro del estrato diferente de
la uniforme, que ¢s Ia que se ha considerado,

Se vio que ¢l facton tnempo se definia como

r="0 10 (1-47)

Esta ccuacion puede escribiise:

— Ty Y I -
B {1l + ¢

(1-48)




52 _ Breves nociones de mecdnica de suelos

De la expresién anterior pueden deducirse algu-
nos hechos de significacién:

a) Si todos los demis factores permanecen cons-
tantes, ¢l tiempo neccsario para alcanzar un cicrto
grado de consolidacion, coirespondiente a un factor
uempo dado, varfa en forma directamente propor-
cional al cuadrado del espesor cfectivo del estrato.
En icalidad, este punto meiece una disgresion, El
espesor del estrato que gobiera la evolucién de un
proceso de consolidacién unidimensional con flujo
de agua vertical, es la wayectoria fisica real que el
agua tienc que recorrer para abandonar el estrato. Si
¢l estrato tiene una frontera impermeable, dicha wra-
vectoria, llamada espesor electivo, coincide con el es-
pesor real del estrato (Fig. 1-324). Si el estrato estd
drenado por ambas caras, superior e inferior, la ma-
\ima trayectoria del agua al drenarse cs el semiespe-
sor real del cstrato de suelo, o sea que el espesor
clectivo es la mitad del real (Fig. 1-32.0). En las
{drmulas de la Teoria de Consolidacion Unidimen-
sional la H que figura es siempre el espesor electivo
cn lo 1eferente al tiempo de consolidacién.

Si dos estratos dcl mismo material tienen diferen-
tes espesores efectivos Hy y Hy, los periodos &) y tg
necesarios para que cada estrato alcance un cierto
grado de consolidacién, estin rclacionados como
sigue:

t, H;
=1 1-49
LT (1-49)

b) Si todos los demis factores permanecen cons-
tantes, el tiempo, /1, necesmio para que un suclo al-
catiee un dcito grado de consolidacion es inversa-
mente propotaonal al coctiaente de permeabilidad
ko Por lo tnto, stodos estiatos del mismo espesor
clectivo tenen permealnlidades diferentes, &y y k&,
respectivamente, los tiempos necesarios para que cada
estrato alcance un cierto grado de consolidacion, se
relacionan:

-Manto permeable

'

Maxima trayectoria
del agua=H

tl k"l
—_ = ’-'0
R (i-50)

c) Si todos los demds factores permanccen cons-
tantes, el ticmpo nccesario para que un suclo alcan-
ce un cierto grado de consolidacidn es directamente
proporcional al coeficiente de compresibilidad a,. Por
lo tanto, si se consideran dos estratos del mismo es-
pesor cfectivo, pero de coclicientes de comprcsibili-
dad difeientes, a, y a,, los tiempos, ¢; y f,, necesa-
rios para que cada estrato alcance el mismo grado de
consolidacién, cstin relacionados como sigue:

tl a,

™

(1-31)

ts a,,

Al hacer a una muestra de suelo una prueba de
consolidacién sc¢ obticnen curvas de consolidacion
para cada uno de los incrementos de carga aplicados.
Ya sc vio que estas curvas relacionan las lecturas rea-
lizadas en un micrometro con los correspondientes
tiempos.

Por otra paite, como resultado de una aplicacién
estricta de la Teoria de Terzaghi, s¢ ha obtenido
una curva teérica U (9,) — T, en donde T es ¢l
factor tiempo, que involucra a todas las vairiables que
afectan ¢l progreso del proceso de consolidacion.

Desde luego T y t son dircctamente proporcio-
nales para una muecsira dada, en una ciata condi-
aén de carga.

Si se imagina, ademis, que el suclo sigue riguro-
samente los requerimientos de la teovia, el grado de
consolidacion y las lecturas micrométricas  estaiian
tambié¢n relacionadas por una ley lincal de propor-
cionalidad, pucsto que, en tales condiciones, a un
509, de consolidacidn, por cjemplo, estd asociada la
mitad de la deformaaidn del suclo AsT pues, sioun
suclo sigue la Feoria de Terzaghi, Lo curva wedhica
U (%) — T y L cuvas de consolidadion de labo-
ratorio deberin ser semejantes, difniendo unicamen-
te en ¢l médulo de las escalas empleadas. Inciden-

Manto permeable i

Maxima trayectona
de! gguasH

Figura 1-32. Esquemas que slustran el concepto de espesor cfectivo que gobicina ¢l tiempo de consolidacién.
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Figura I-33. Determinacion de 09 y del 1009, de consohidacién primaria cn una curva de consolidacién.

talmente, lo que las curvas de consolidacién se apar-
ten de la forma tedrica ofrece una medida simple
para calificar lo que ese suclo se apaita de un com-
portamiento csuictamiente apegado a la Teoiia de
Teizaghi.

Por lo tanto, si el suclo s¢ apega a la teoria serd
posible logiar que las dos curvas coincidan total-
mente, a condicion de modificar la escala de las cur-
vas pricticas en la propoicion conveniente,

En realidad, mngan suclo sigue esuictamente la
curva tedica, y paria comparar una curva observada
con la tedrica, debe, en primer lugar, delinnse en
qué¢ punto de la curva de consolidacion se supondri
cl 0% y el 1009, de consolidaadn, para ajustar la
escala U (%) con la de lecturas mictométricas,

Si el suclo conticne algo de dire o si la mucstra
no s¢ ajusta perfectamente al anillo, existird una de-
formacion ripida inmediatamente despuds de la apli-
cacion del incaremento de carga. Obsavando las lec-
turas del nuaomeuo no puede defumse sidas pri-
mMerdas (l(,“l()lll].l(l()l](‘\ SC (]CI)('H o CSOS .llll\i('\ I.i))l(l()h
o reprosentan ya el iniao del fendmeno de consoli-
dacidn, Aortunadamente, la curva de consohidacion
para la prunera mitad del proceso e pricticamente
una paribola y pucde determinarse un 6¢; “teorico”
por Lo aplicacion de una propiedad simple de tales
curvas.

M didial es la determinadcion del punto teori-
camente correspondiente al 1007 de consolidacion

primaria. De los varios métodos propuestos para ello,
se menciona a continuacién uno debido al doctor
AL Casagrande que irequiere ¢l trazo de la curva de
consolidacién en forma semilogaritmica (Fig. 1-33).

En trazado semilogaritmico, la curva de consoli-
dacién presenta la ventaja de que en clla se define
por un uamo icclo, gencralmente muy pieciso, la
patte en donde la consolidacion secundarial ya sc
hace notable. Esto pernute definir, por simple ins.
peccion, la zona en que la consohidacion primaiia
s¢ completa; pricticamente hablando, esta 7ona es la
correspondiente a la transiciéon entre la parte incli-
nada de amplia curvatura y el tamo recto final (véa-
se la Tig. I-33). Empiricamente se ha observado
(A Casagrande) que un punto (4) obtenido como
la interseccion del tramo recto de compieston sceun-
dana y de la tangente a la paite cwiva en su punto
de inflexion, representa tolerablemente la linea pric-
tica divisoria entre la consohidacién primaria y la
secundaria, oy decir, ¢l 1009, de consohidacion pri-
matia,

Como cl clecto secundaio se presenta desde ¢l
principio de la prueba, realmente no es posible fija
un punto especifico en el cual ¢l efecto primario ter-
minc y aqué¢l empiece. Por lo tanto, hasta cicito
punto, la definicidn anteiior del 1009, de consolida-
cién cs aibitraria En la primera parte del desarro-

I Fsta consohdaciéon se defime s adelante en osie tismo
patiafo.
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Ho de Ta cnva de consolidacion, ¢l efecto secunda-
THO 10 Cs AU may uotorio y por esta raszdn sc cn-
cucnita que Laachiidn patabdlica, ya menaonada,
¢s contecia dentio de una aproximacidn 1azonable,
La linca del 09 de consolidacién pucde ahora en-
contrarse como sigue (Fig. 1-33).

Escojase un tiempo arbitrario, ¢;, tal que el pun-
to corrcspondiente, B, en la curva observada esté
situado, de un modo nototio, antes del 509, de con-
solidacion. Obténgase el punto G, contespondiente a
un tempo /1y detaeominese la difacenaa de ovde-
nadas, a, de los dos puitos.

Pucsto que enue csos dos puntos hay una relacion
de abscisas de 4 y puesto que se advierte que son
puntos de una paribola, se sigue que su relacion de
ordenadas ha de ser de \/Z'_-_- 2. Is decir, ¢l origen
de la paribola estd a una distancia a armba de C.
is aconsejable repetir esta consuuccion simple va-
rias veces, partiendo de puntos diferentes y situar
¢l 0%, de consolidacién a una elevacion promedio de
las obtenidas,

En la Tig. I-33 puede verse en la parte derecha
la escala U (9,) trazada a partir de los limites en-
contrados. Es asi evidente el modo de encontrar el
tiempo necesaiio para que la muestra de suelo al-
cance, por cjemplo, el 50% de consolidacién. (Estc
valor del ticmpo, t5, jucga un papel de interés en
cilculos que sc detallain posteriormente.)

Notese que toda la constiucaiédn anterior depen-
de, en prnapio, de que puede situarse la cscala
U (%) cn las dilerentes curvas de consolidacién, o
sca de poder determinar en éstas ¢l 0 y ¢l 1009 de
consohdacidon prumaria. Esto, a su vez, depende de
que la forma de la curva de consolidacion se ape-
guc a la curva teodrica, de modo que se definan los
Guichres y las inflesiones necesarias. Desgraciadamens-
te osto no sicmpre sucede en la priacuca y muchas
veces la forma de lay curvas obtenidas en cl labora-
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Figura I-34. Mdtodo de Taylor
pau b dileulo de
los valoies de c,

torio ¢s totalmente inaptopiada para cfectuar las de-
bidas constivucciones, 1. W. Taylor ha desatrollado
un método alicinativo pua el ailculo de los cocfi-
centes de consolidacion que da buen aresuftado en
muchos casos en que falle el anteniotmente desanto.

El método exige el uaszado de la curva tedrica en
unos ¢jes en los que se usan como ordenadas los va-
lores de U (%) y como abscisas los valores de \/_’1—
(Tigura 1-31.a) .

La curva tedrica resulta una 1ecta hasta un pun-
to cercano al 6075 de consolidacion, como debe suae
der teniendo en cuenta que es aproxinmadamente pa-
rabdlica en ese inteivalo.

De ia wabla de valoies, ya obtemida, U (%)) — T,
pucde determinarse que la abscisa de la canva es 1.15
veces la coriespondiente a la prolongacidn Jdel mamo
recto, para una ordenada de 9095 de consolidacion.
Esta caracteristica sc usa en la curva de consolida-
cién obtenida en el laboratorio, paia encontiar el
909, de consolidacién. En la Fig. [-34.0. se mucstra
una forma tipica de curva 1eal en repiesentacion de

lecturas micrométricas —~/t. Prolongando cl namo
recto puede teneise una hinca trazada con sufiaente
precision. A continuacién trdcese otra rccta con sus
abscisas 1.15 veces corridas hacia la derccha, respec-
to a la anterior. Esta segunda linea corta a la cur-
va de consolidacién de un punto al que oirespon-
de el 909, de consolidacion piimaria. Néiwese que
la prolongacién del ramo 1ccto de la curva de labo-
ratorio coirta el ovigen de ordenadas en un punio
quc debe consideraise como el 09, de consohidacion
primatia y de este punto debe parur la segunda iecta
mencaonada.

Usando esta constiuccion convicene calcular
con la expresién

T
C, =2 g =

th()

0.848 I{-

Z'.)O

(1-52)

cl CVQ
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.De las.ideas expuestas y de la similitud de forma
de las ccurvas obtenidas en los sucesivos ciclos de
cuga’ (Fig. 1-27), s¢ deduce que en una zona cercana
al qmcbxe o transicién-de Ia curva de recompresién
a la virgen, debe estar.la minima presidon que cl sue-
lo ha soportado autes del desarrollo de ese ciclo de
carga. Esta piesion, que representa la myisima que
cl-suclo ha soportado en su historia geoldgica, antes
de-la cjecucidn de Ja prucba a que se le est¢ some-
tiendo al obtener sus curvas de compresibilidad, se
denomina su carga de preconsolidacion y juega muy
importante papel en.las aplicaciones de la Mecinica
de Suclos, Sin cmb1rgo, la transicién del tramo de
recompicsion al vngcn no es brusca sino gradual Y
no se pucde determinar a simple vista la presién con
que comienza cl-scgundo tramo mencionado. El doc-
tor A. Casagiande ha desarrollado un procedimiento
empirico- para la determinacién de la. carga de pre-
consolidacion (po)» que ha demostrado ser de efi-
ciencia suficiente para los [ines pmctlcos El método
se' ilustia en la Fig. 1-35. -

Obtenida la curva de.compresibilidad ,en una
prucba de- consolidacién, determinese, cn primer lu-
gar, el punto de miixima curvatura (7) en la zona
de wransicion entre ¢l tramo de rccompresion -(II) y
el virgen (1). -Por T trdcesc una  horizontal (/)
y una tangente:a la curvas, (f) ..Determinese la” bisec-
uwiz (¢) del dngulo formado por las rectas % _y. t.
Proléngucse el wramo .virgen hacia arriba, hasta.in-
terceptar a la bisectriz. Ese punto de interseccién (C)
ticne como abscisa,” aproximadamente, la carga de
‘preconsolidacién  (p,) ~del suelo.

s

de vacios

3

.

Relacion

]
ol 10 10.0

{(sc.log}
Presion, kg/cm?

“tigura 135 Determumacion de Lo emga de precomsohdaaon.
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e
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Figura I86. Esquema que muestra la dismunucion del asen-
tamicnto a mayor p, inicial.

La aplicacién prictica mds importante .del con-
cepto carga de pieconsolidacién radica .en el andli-

-sis de asentamientos;-el conocimiento de tal carga
“puede ser tambi¢n de importancia.en investigaciones

geolégm‘xs

Es un'hecho’ afortunado. el que en trazado semi-
~logaritmico la pendiente del tramo virgensde la cur-
va de compxesxbnhdad no se vea afectada de.un modo
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Figura I-37. Influcnaa de la carga de picconsolidacion en el

cdlicuio de asentamicntos.
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muyv notable por las expansiones u otras deforma-
aones menores de la muestia. De ahi se sigue que
st ¢l suclo estid totalmente consolidado bajo una pe-
st actual (., usualmente el peso propio del ma-
waral sobreyacicnte), la consolidacién adicional bajo
un mcremento de carga Ap cualquiera puede calcu-
larse con la expiesion sencilla

\.

en donde H es cl cspesor total del estrato de suclo.
Puede varse en la Fig. I-36 que cn el trazado semi-
logariimuco el monto del asentamiento total bajo un
maemento de piesion A, €s menor cuanto mayor es
la presion cfectna imaal (py) .

St ¢l midximo espesor de tieira sobreyacente que
el suclo haya soportado a lo largo de su historia geo-
logica se hubicse erosionado parcialmente, el asenta-
micnto debido al ancremento de carga resultardi mu-
cho menor, ndependientemente del hecho de que la
curnva de compresion virgen peirmanezca inalterada.
Por ejemplo (Ing. 1-37), si un estrato de arcilla ha
soportado alguna vez un colchén que le haya comu-
nicado una presion de 3 kg/em?®, que después se haya
1educido a 1 kg/em? por eiosién y posteriormente
aumentado hasta 2 kg/cm?* por la construcciéon de
una estructura, la compresion bajo la estructura ten-
drd lugar siguiendo la ley entre B y C, de la cuiva
de compresibilidad del suclo; esto produce A;. Por
lo contratio, si el suelo sélo se hubiese consolidado
bajo su carga actual 1 kg/cm?, la ley seguida hubiese
sido la que ocurre entre D y E, que conduce a la
compresiéon A, mucho mayor. Este ejemplo debe ser
suficicnte para comprender la importancia del con-
cepto carga de preconsolidacion, en el andlisis de
ASCHLARICRTOS,

B Ascentamientos y expansionces

La aplicacién mads util de la Teoria de Consoli-
dacion unidimensional y de las ideas expuestas sobre
compresibilidad de suelos cohesivos es el cdlculo del
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Tigura I-38. Esquema quc ilustra la obtencion del asentamien-
to total de un cstrato de suclo.

S

asentamiento total que un estrato anilloso sufrird al
recibir una solicitacon exterior y cl anilisis de la
cvolucidn de cse asentamicnto con ¢l ticmpo, ambas
cosas guabimente importantes para ¢l mgeniero de
vias terrestres, La magnitud del asentimiento total
¢s de importancia obvia; baste dedir que su cilcu-
lo podri indicar, por cjemplo, cudinto s¢ hundird un
tenaplén cimentado sobre arcilla blanda o cudnto se
hundird el pucnte al que tal tenapldn sinve de acce-
50, scgin se clija para éste uno u otto tipo de cnen-
tacion, de todos los que pucdan usarse

La evolucion del asentamicnto con ¢l uempo ¢
¢l otro dato imprescindible del mgenicro que ha de
preocuparse por hundimicntos; es radicalmente dife-
rente el efecto de un asentamicnio de 30 cm (por
mencionar una caifia) sobie una estruciura rigida, tal
como un pucnic, si s¢ produce en forma 1clattvamen-
te rdpida, o si ocurrc en un lapso dc varios afios.
En el ejemplo del puente y cl taraplén de acceso
antes mencionado, no bastaria al ingenicio coneceer
los asentamicntos totales de ambas csiruciuras para
comprender su interaccion; necesitard, ademds, cono-
cer como ocutie ¢l movimiento de ambas cstructuras
a lo largo del tiempo, sélo asi podrd llcgaise a ideas
claras en cuanto a eleccién del tipo de cimentacion
conveniente, prevision de renivelaciones o clevacio-
nes de partes del puente, ctc; muchas veces ¢l cono-
amiento de que una parte {undamental del asenta-
miento de un terraplén de acceso ocuiriid en un lap-
so breve, pm cjemplo dentro del tiempo de construc-
cién de un camino, permitird llegar a soluciones muy
simples y seguras para cstablecer una buena inter-
accidén entre estructura de acceso y pucente, tal como
podria ser decidir que el terraplén de acceso se cous-
truyese con suficiente anterioridad icspecto ab puen-
te, elegiendo ya para éste un tipo de cunentacion no
suscepuble de sufrir asentamientos

El asentamiento total primanio de un estiato de
arcilla de espesor F, debide woun proceso de conso.
lidacion unidimensional con [lujo vertical, indaado
por una sobrecarga Ap, actuante en la supeifiae del
mismo puede determinarse a partir de los datos de
una pruchba de consolidacidén y del esquema de la

Fig. 1-38.
Si Ae representa la disminucion de espesor de una
muesira de suelo, cuyo cspesor total cra dz = 1 + ¢,

siendo ¢, la relacién de vadios inicial, puede expie-
sarse ¢l cambio de altura del clemento por la ex-
presién
Ac
Adz =~ dz (1-33)
Cq

Integrando la ccuacion (1-33) o todo cl espesor
real del esuwato compicsible F, se obucene
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considerando a la {rontera supaior del estato com-
presible como oiigen de las = La 1-51 es la ecuacién
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geneials paia el cilculo del asentamiento total por
comoh(l.ulon primaria, supuesto un pxoceso unidi-
mensional de consolidacion.

= La ccuacién (1-51) sugicre un m(_todo simple de
wrabajo para valuar los ascitamicitos en un caso
prictica dado  (Fig, 1-39).

"Siose-ticnen pruchas de consolidacion cfectuadas -

sobie muestias malteradas 1epresentativas de un s
tato<comprensible a diferentes profundidades, sc
contatd conuna cwva de compiesihilidad para eada
pincha; representativa del comportamiento del suclo
4esa lnufxmlul'ul (pante a de la Fig. 1‘50) Sobre
Cds grificas p()(.x.vll(_v.usc al- valor de /)(,, presion
actual efectiva del suclo a0 esa profundidad; con tal
valolr podid obtenerse cl correspondicnte ¢g; a conti-
nuacion, podrd llevarse, a partir de g, el valor-Ap,
que representa el nuevo-esfueizo efectivo que debe-
rd ‘acéprar la fase sélida del suelo cuando éste se
haya consolidado totalmente bajo la nueva condicién
de cargas exteriotes, representada por la estructura

uyo asentamiento se caleula)’ La ordenada del valor

p = po + Ap proporcionari la ¢ final que tedrica-
mente alcanzard el suelo a la profundidad de que se
uate. Puede asi determinaise Ae = ¢ — ¢4y, por lo
tanto, Ae¢/l + e,

En la parte b de la Fig. 1-39 se muestra la grifica
Ace/l + ey'— z, que deberd trazarse una vez determi-
nados sus puntos por ¢l procedimiento anterior apli-
cado a:las distintas profundidadcs. -

Basta ver la flimula 1-54 para notar que el drea

entre 0 y H bajo la gidlica anterior, llamada curva

de influenda dc los asentamientos, propoiciona di-
rectamente el valor de AH,

LEn algunos casos cspccxalcs los asennmmntos puc-
den calcularse con- métodos que son simplificacion
del anterior. Por ejemplo, en el caso de .un,estrato
compresible, homogénco, de pequeiio espesor, en que
el. cocficiente m,, pucda considerarse constante para

-el inteivalo de presiones en que se tiabaja, puedc

cscubusc
0 " o ' i !
AH =\ 2% g:= Ap-dz=m, \ AP - dz
T = y Apdz=m, p-az
0 0 0
¢ - (1-55)

La integral representa el drea de incremento de
picsiones cntre las profundidades 0 y H y puede
calcularse graficamente.

Si ademils Ap pucede considerarse constante en el
espoesor  tratado, la férmula 1-55 se reduce simple-
wmicnte a:

AH =m -Ap H (1-56)
La ecuacion 1-56 gosy de una popularidad scgu-
ramente inmeccida, dadas sus Hmitadones, no siem-
pic temidas en cucnta por los que la usan,
El cilculo de la evolucidn de AFL con ¢l tiempo,

fundamental en muchos problemas de la ingenierfa

dsentamientos y expansiones 37

—br
o

(Esc log ) )

‘

Curva de influencia
de osantamientos

H - b .
zy (b) . )

Figura I-39. Métodos para la obtencién de la cuna de in-
fluenaa de los asentamicntos.
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pracuca,‘ requiere la determinacién previa del Cocfi-
ciente de Consolidacién del suelo (C,), que mtcx,
viene en.la ecuacién:

1

t -
T=0Cr— (1-45)

Esta ccuacién puede aplicarsc a la muestra de la
prucb.x de consolidacién, considerando los datos co-

_rrespondientes .al .)0‘7 de consolidacion de¢’ dicha

muestra, En-cfecto, Tso = 0.197, scgun s¢ deduce de
Ia curva de consohdacxén tedrica; ¢, puede encon-
trarse una vez establecida la escala U (%) cn la cur-
va- de consolidacidén (ver. Fig. 1-33).,..y H es el cspe-
sor efectivo del cspécimen usado en ¢l momento en
que alcanzé el 509, dec consolidacién bajo el incie-
mento de carga; si, como es usual, la muestra osta
drenada por ambas caras, debeid usarse el scmiespe-
sor del espécmen, calculado como un promedio de
los semiespesores inicial y final de la muestra en ese
incremento de carga. )
Entonces,

y K
C'=_1.;5_(.)-I—1 = e

-
v (l')7)
tso 5l50

Noétese, sin embargo, quc para cada inaémento
de carga aplicado en la prueba de consolidacién sc
puede usar la ccuacién (1-57). Asi pues, se tienc un
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valor de €, para cada incremento de carga. Es asi
posible dibujar una grifica de C, contra la presion
nmedia aplicada en ese inaemento, obtemda como
media anntméuca de las presiones iniaal y final. Para
un cstiato real, sujeto a una sobrecaiga Ap, se toma-
ri como C, el valor medio de los correspondientes a
Ia 7ona de la curva culncita por ese Ap.

Obtenido ¢l G, del suclo, 1a ccuacién (1-45) puc-
de aplicse cn Ja forma

t—H2 T 1-58
= (1-58)

.

Ahora, H cs cl espesor cfectivo del estrato de sue-
lo, calculado segun las condiciones de dienaje en la
forma ya expuesta; €, cs el cocficiente de consolida-
cion del suelo, 1ecién calculado, dentro del intervalo
de presiones que representa la sobrecarga aplicada
al estrato. Asi, dando valores a T, por ejemplo los
que figuran en la tabla (1-1), pueden tenerse y ta-
bularse los valores del tiempo en que el cstrato al-
canza los giados de consolidaciéon cortespondicntes
a esos [actores tiempo. Como el asentamiento va sien-
do proporcional al grado de consolidacion, pucden
en delinitiva tabularse los valoies del asentamicnto
que coiresponden a distintos ticmpos, scgiin cvolu-
ciona el {fendmeno de consohidacion,

Esta ilima tabla obtenida puede dibujarse en o
cala aritméuca o cn nazo semilogaritmico, con ¢l
tiempo en oscala logaifumica, como abscisa. Se tiene
asi una curva de ascntamicnto pievisto y su evolu-
cion con ¢l tempo.

In muchos problemas practicos, prindpalmente
on o que toca a aquellos casos on que ¢l suclo ey
descngado, como por cjemiplo en una excavadion, os
de mtads poda detammar las expansiones que tie-
nen lugar por L descarga efectuada. ¥l problema ey
esencialmente paredido al del cilculo de asentannen-
sy, hasta cicito punto, con las ideas antes expucs-
ts se podria desanollar un procedimicnto sinul
para llegar a la meta propucsta. S embaigo, la ex-
pansién piesenta algunas peculiaridades dignas de

sefialarse y cs conveniente discutir, con basc en idea-
lizaciones, algunos conceptos que no son cvidentes,
pero que pueden scrvir de base para analizar con
buen aiterio un cdso 1cal.

Considérese, primeramente, un suclo de superfi-
cic horizontal, aralloso y homogénco, antes de ser
descargado. Para faalidad de exposiadn se supone
que ¢l nivel fredtico coincide con la superficie del
terreno. El estado de esfuerszos neutrales, efcctivos y
totales serd el que se muestra con las lincas puntea-
das dec la TFig. 1-40. Supdnganse ahora que se cfectda
una excavacion instantinca de profundidad 7 y de
extensién mfimita. La presidon total removida serd
vy, consecuentemente, el diagiama de presiones
totales se reducird cn csa cantidad; como el cstado
de csfucrzos efectivos en la masa del suclo no puede
cambiar instantineamente, cl agua que satura al suc-
lo tomard la descarga, disminuyendo el diagrama de
esfuerzos neutrales también en la magnitud v,k
Como quiera que la presion original del agua a la
profundidad % era v,k, la nueva presiéon a csa pro-
fundidad, después de la excavacidn instantincea, seri:

'ywh — Ymh = *{:“h

o sca quc aparece en el agua una tension igual a la
presion efectiva a la profundidad 7, que en este caso
es ¢l peso cspecifico sumergido del suclo por dicha
profundidad.

Decbe notaise que, por ser la excavacion de exten-
sion infinita y por ser la nucva ley de presiones cn
¢l agua liecal y paralcla a La ongmal, esta nucva
distutbucion de presion es hudiostitca y, por lo tan-
to, de cqulibrio, por lo que ¢l agua no {luni cn
mnguna dirccadn; por cllo, el antaior estado de
presiones necutiales, efcctivas y totales se mantendid
cn ¢l tempo y corresponderd tanto «f monienio ini-
cial de Ia cexcavacion, como a cualquier ticmpo sub-
sccuente. Las presiones clectivas, que se manticnen
cn cl suclo, no peimititdn, cn este caso, ninguna
cxpansion.

Figura 140, Duobuaén de esfucizos verticales bajo el fondo de una excavacion de extension anfoiiid,
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Figura I41. Distribucién de esfuerzos verticales bajo el'fondo de una excavacién-de extensién infinita, con un manto acuifero.

Al observar el diagrama de presiones en el agua
despuls de la excavacion (lineas llenas de la Fig.
1-10) se nota que el nivel al cual la presion neutral
es nula (nivel fredtico) corresponde a la profundidad.

. o
Zg=——" (1-59)

w

. Este abatimiento, del nivel frcritico_4es,.te6ricamen-
- te, inmediato -a la remocién del material excavado.
. Asi, basta, con excavar ¢l suelo a la profundidad h
-(en extension infinita) para lograr que el nivel {re-
dtico se abata al valor /1 + 2z, cs decir-la profundi-
. dad z bajo-cl fondo de la excavacion. ‘ ‘

Supongase ahora (Fig. I-41) quc en el subsuclo
del caso anterior existe un manto arenoso acuifero,
en ¢l quc se mantenga la presién del agua. Si sc rea-
liza una excavacidn instantdnea y de extemion infi-
nita a la profundidad /i, los diagiamas -de presiones
inmediatamente despuds de efeciuada la escavacion
serdn dddénticos a los del andlisis anterior, excepto en
la zona dcl acuifero, en donde la presién neutral no
cambia, pero la presién electiva se verd .disminuida
cn la magnitud v,/ Si d es la profundidad a qué se
localiza el acuifero, la nueva presion efectiva en la
fiontera superior de éste, inmediatamente después de
clectuada la excavacion (1 = 0), serd:

1) = ‘Y’MI(I _\ Yl“ll

Ll valot minimo a que puede Hegar la presion
clectiva en L arena o, cvidentemente, cero. En cste
caso limite se tendrd la mixima profundidad (%) a
quc pucde llevarse Ia excavacion, sin que la presion
neutral cn el acuifero (subpresion) levante el fondo,
provocando una falla. Esta profundidad scra:

h o= '

, d 1-60
it Yo (1-60)

} 1 - ’ It

En la I‘1.g. 141" se ha supuesto h<h_cx:it y en este
caso, a partir «dcl instante de la excavacién (¢t = 0)
se inicia un proceso de expansion tanto .en cl estra-
to arcilloso sobre el acuifero, como en la masa dc .ar-

+.cilla subyacente; cste proceso cs producido por cl

flujo del agua-que:entra.en la arcilla procedente del
acuifero. Este proceso de -expansion aumenta las pre-
siones neutrales ‘en los -estratos arcillosos, disminu-
yendo, correspondientemente, las presiones -efectivas.

“En Ja Fig. I-41 se han dibujado isécronas correspon-

dientes a ¢t = {, un instante ‘intermedio del proceso;

el estado final de las presiones -en el estrato superior

de arcilla dependerd, de las condiciones.«de fronteia
cn c¢l.fondo de la‘excavacion; si sc suponc,qné toda
¢l agua .que -aflora en cl fondo de la.cxcavacion se
«drena ‘conforme brota, ¢l cstado final estarid dado por
lus lincas ¢ = wo. Encl estrato infeiior, por ser semi-
infinito, el proceso -de expansion continuard indefi-
nidamente, si bien a velocidad. de acdente y ¢l os-
tado final de presiones es el dedas lincas ¢ = co, tal
conio s¢ muestra cn aguella vona en la misma Jig.
I-41. El proceso de expansién -analizado es sdlo wni-
dimensional vy el flujo del agua es vertical. Por lo
tanto, ‘son aplicables, -en principio, los -datos obteni-
dos del tramo de descarga de una prucba de conso-
lidacién. En un caso como el analizado .antes, cl bu-
famiento del fondo de la excavacién cn un.tiempo ¢
tiene dos componentes: ¢l bufamiento ocurrido-en ¢l
estrato de arcilla de espesor finito que subieyace al
acuffero y el que corresponde a la masa semiinfinita
situada debajo. En primer lugar se discutindg <€l jpro-
ceso de expansion del estato himio, )
Antes de cfectuar la descarga, un elenento de sue-
lo & Ia profumdidad z osti somecudo a una presion
clectiva /_71 = y/z y pasmg, al final de la expansion;
a una presion p,, quc pucde determinarse como an-
tes s discutid, §i a una muestia rcpresentativa del
suclo a csa profundidad z se le hace una prucba de

consolidacion, llegando a una carga mdsima de p; y
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descargdndola despuds a partir de ese valor hasta p,
como minimo, cu ¢l tamo de descarga de la curva
de compresibilidad asi obtenida podid  determinar-
se la variacion Ae couespondientie al suclo cn Ta
descarga efectuada Procediendo en {otma andloga
para otas profundidades se podrd dibujar la cuiva
(Ac/ (1 + eg)] z, de mfluencia de los bufamicn-
0s, la cual cubre un drea que, a la cscala correspon-
diente, mide el bufamiento total del cstrato {inito.
El bufamicnto en cl tiempo t podid determinarse
estuchando la cvoludidn de la expansion con cl tiem-
po, en la misma forma en que previamente se cstu-
d16 la del asentamiento primario

Los conceptos a,, m, y C, de la Teovia Unidimen-
sional de Ia Consolidacidn ticnen sus correspondien-
tes conceptos andlogos a,,, m,, y €, pata la descarga,
que pueden usarse cn los musmos casos y en forma
andloga a la discutida.

En cuanto a la masa semiinfinita colocada bajo
¢l acuifero, su bufamiento oiwal serd, tcoricamente,
mfinito, por lo que sélo tiene sentido prdctico calcu-
lar el butamicnio para un tiempo finito ¢

Nétese que el punto cline para que la expansién
pucda tener lugm esti en ¢l hecho de que ¢! acul-
fero mantenga su presion neuual, si por algtin mé-
todo artificial, esta presion se abate al valor v/,
(Fig. I-11) ¢l proceso de expansion no podid tenc
lugar. Esto ¢ puede 1ealizcar en la pricuca por me-
dio de posos en que se bombee la canudad adecuada
de agua del acuifero, asi s¢ logiaid convertit este
caso en ouo, anilogo al primeramante tiatado en csta
scccion, en que no existia ningtn acuifero.

Sien el caso ahora analizado el acuifero fucse
un sistema ladidiuhicamente canado, es dedir, que ca-
1cciese de una fuente de agua (por cjemplo, ¢l caso
de una lente nenosa de extensidn fiata), la pre-
sitm neanal on el estiato arenoso bajaia mstanti
neaente ab salin el agua y ¢ proceso de expansion
no se veribicaia (en 1ealidad por sar el agua incom-
presible teoucamente, bastard que salga cualquicr
canudad de agua, por poca que sca, para aliviar la
presion neunal en el esthiato de alcna), esle caso se
vuche asi similar al primero uatado en esta scccion,

EXCAVACION DE
EXTENSION FINITA

Fiujo radial

VAR BN
/ SN

Flujo profundo

Figura I42. Tsquema ddd flgo de agua haaa una excavaadén
de oswension finita

en cl que se tenfa una ma<a de suclo aicilloso homo-
génco.

En las obras rcales no se tienen, naturalmente,
excavacdiones de extension nfinita Las idcas ante-
rioies, sin anbargo constituyen la base del eriterio
pura discutir las excavaciones finitas, mds o menos
idealizadas. En la Tig. 1-12 se muestia el caso de
una excavacién {inita realizada en un medio arcillo-
so homogcneo; el nivel [redtico se considera a und
profundidad /i, a partir de la superficie. En este
caso, ¢l clecto de la excavadion no serd uniforme en
todo ¢l manto en lo que a disminucion de presiones
totales sc reliere, sino que esta dismuinucion habid
de ser estimada en los diferentes puntos usando la
Teoria de Boussinesq, por ejemplo. En una prime-
ra aproximadoén podid alirmaise ¢ue lo que dismi-
nuye la presion neutral en cada punto de la masa
serid lo que disminuya la piesion total (vecuérdese
el primero de los dos casos de excavacion infinita
arrnba tratados); por cllo, Ja presién ncutral dismi-
nuiid mis en las zonas centrales de la eacavacidn y
cn los niveles proximos al fondo, y cstas disminucio-
nes serdn cada ves menoies scgliin se alcancen los
boides de la excavaaion (o fuera de cllay y segun se
profundice en la masa de arcilla homogénca. Lsto da
origen a un flujo de agua del exterior haaa el cen-
o vy de las sonas prolundas hacia ¢l fondo de la
excavacion (Fig. 1-42).

Por lo tanlo, la masa de suelo bajo la excavacién
se expandird mids en el centro del fondo de csia, y
la expansién ird disminuyendo hacia Ia periferia. se-
gun va sc dijo, en depdsitos natmales de ardlla por
lo general la permeabilidad ¢s mayor en la doecadn
honzontal que en la varucaal, por lo que el flujo ra-
dial hacia la excavacion influye mds en la expansion
que ¢l vertical, proveniente de sonas profundas Ia
de hacerse notar en forma muy predominante que
el sinple hedho de efeanm Ta excavacidn en L masa
awaliosa disminuyd las presiones neatales hajo ella
y siose Hama mvel freddco al fugar geomdéniwo de
los puntos en que la piesion neuunal ¢s nula {con
origen de presion en la atmosférica), este mivel sc
habra abatido por si mismo aun mds abajo que el
fondo de la cxcavacion al efectuar ésta,

Si bajo cl fondo de la excavacion hay ostratos
pameables de gian cextensiéon que {uncionen como
abastecimicntos de agua, éstos harin que el proceso
de expansidon sca mucho mds rdpido  (1evisense las
ideas conespondientes al scgundo caso de excavadon
inhmita discuudo) Para 1eduar a un minimo la ve-
loadad de expansion en ¢l {fondo de una excavacion
s¢ i rtecunrido en la prdcuca a lo que resulta obvio
tras haber discuindo tos casos de exeavacion de exten-
ston mbmiea; en promet tugar se han usado tablesta-
cidos mds o enos profundos en los hordes de L
excavaaon, lo caal impide ol fujo radial y pennite
s6lo ¢l verucal, mucho mds lento, en segundo lug.u
s¢ ha 1canndo al uso de porsos de bombeo y owros
mdétodos (clectirdsmonis, por cjemplo) para abatin Las
presiones neutiaics en puntos espeatficos y en las zo-
nas proximas o cllos, a fin de constituir una verda-
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Figura 1.3 Conclacidn cane cl indice de expansidén y el
Iimite hquido en suclos finos (Ref 23)

dera panialia de depiesidn en torno ’ la excavacidn
que intercepte el flujo horizontal Como quiera que
estas excavaciones noimalmente son provisionales y
se construyen para existir durante un tiempo 1elati-
vamente bieve, se logia asi que cn ese tiempo la ex-
pansion no alcance valoies de consideracidn.

El hecho de que en suclos permeables, como las
dienas y las gravas, s tenga que recnrr literalmen-
te a abatr el nivel fiedtico para poder efectuar una
excavacion en seco, ha hecho pensar frecuentemnente
que esto debe lograrse también en arcillas, sin tomar
en cucita que, en estos mateviales, el nivel fiedtico
baja por sf mismo cuando se excava.

Las excavaciones reales no son instantincds, sino
que se clectian en un espacio de tiempo. Esto no
mvalida los razonamientos antaiores, lo qute sucede
es que los abatimicntos de presion neuiral ocurrindn
segun la descaipa se efectmia,

Una rdea de 1a expansion de los suclos puede ob-
tenerse calculando su indice de expansion, definido
por la expresion
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y relacionado con la prueba de consolidacédn liecha
cu cdomcuo (consohddmeto) . Asi delinido, el indi-
ce de expansion ¢s une medida de o pendicnic que
1esulta la cnva de compresibihidad en el mienvalo de
dcscurg.x, dinanie ¢l cual el suclo se expande. Pae-
den obtencise senies de curvas de expansion en ¢l
consoltddmeno stose carga una serie de espedimencs
£ diferentes prestones verticales efectunvas y se desea-
gan dospuds de comsolidados bajo tales presiones, Fasas
curvas tenden a sa paralelas en Lo reprosantacion
wsual de La cirva de compresibilidad, de manera que
¢l cochiciente de expansion rcoulta variar muy  poco
con la presion electiva bajo la cual el suclo s¢ haya
consolhidado antes de expanderse En la figwa 1-43

Consolidarion sccundaria 6l

(Ref. 28) sc mucstra la variacion del indice de ex-
pansion con ¢l limite liquido de la aralla; se ve que
Ce aumenta al aumentar el Hmite liquido, si bicn Ia
dispersiéon de la relacion es lo suflicientemente gran-
de como para que a ¢sta no se le pucda dar mds que
un cardcter cualitativo.

Los indices de expansién pucden tener valores
tan altos como 2 5 para la montmorilonita sédica, con
limite liquido de 5007, pero cn suclos naturales sus
valores son mucho mis bajos (por ejemplo 0.09 para
Ia aicilla asul de Boston, en el periodo de descarga
de 1 a 0.1 kg/cm?).

C  Consclidacién sccundaria

T.a consolidacion consta en realidad fde dos fend-
menos superpuestos v mesclados. El piimero es el
que se ha descrito con algun detalle en pdginas an-
terioves de este apartado y comsiste en la transmision
de la caiga cxtarior, oiiginalimente tomada por el
agua de Jos poros, a la estructura sélida del suelo; esta
transmision va acompanada de una disminucién de
volumen v de la correspondicente péidida de agua in-
tersticial que se drena a través de las {ronteras permea-
bles del estratno Esta eos la consolidacidon primaria.
Pero es cvidente que el proceso de disminucion vo-
lhunéirica, al ir acompadado de un aumento de pre-
sion cfectiva, exige la avaricion de otra fucente de
deformacidn. debida ahoia a cfectos discretos de re-
acomoda de particulas mincrales, para adaptarse a
la nueva estiuctura mas ceirada Este proceso recibe
el nombic de consolidacion secundaria y no es to-
mado en cuenta para nada en la teoria de consoli-
dacién unidimensional de Terzaghi.

En las etapas inidiales de la consolidacién prima-
ria, casi toda la carga exterior es tomada vor ¢l agua
intersticial v ha ocunido poca deformacion volumé-
tirca en la estiuctwa solidas ¢s entonces natural que
sc noten poco los clectos de deformacion por reaco-
maodo, consistentes quizd en peguedios deslizamicntos
1clativos, ghros y vuelcos de unas particulas respecto
a otras. por ello la consolidacidon secundaria sera poco
percentible en las etapas tempranis de la consolida-
cién primaria Por el contrario, en las etapas finales
del proceso primatio de consolidacion, mucha de la
presion exterior ha sido ya transmitida a las particu-
las minerales en forma de presién efectiva y ha te-
nido ya lugar gran parte de la deformacion volumé-
tica que ha de produciise: por csta rasén, serd mu-
cho s televante la componente de deformacion por
1cacomodo relativo de lay panticulas minerales al
adaptarse a la pueva estucura nuds ceniada La con-
solidacion sceundaria se hard mds y mds importante,
relativamente hablando, a medida que ¢l proceso
pricmarto avance  de hechos en s aliomas erapas ded
proceso o comsoludacidn secundarin puede
ser de capital frmportanda y también puede darse cf
caso de que ddosuelo conunde sometdo al proceso se-
cundlato mucho uempo después de que el proceso
primaiio haya tcaminado, poi lo menos para todo
fin prictico. <
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No c\isie Lasta Oste momento una teorid que per-
mitacalcular Ta deformaadn que un suclo pueda su-
M por consolidacidn secundaria, en el sentido y con
Iy confiabilidad con que la teovia de Termghi pue-
de permithi Ta valuacion del asentuniento primario,
Se han hecho muy importantes investigaciones de la-
boratorio y algunos intentos pmia llegar a un mode-
lo matenidrico de comportamicnto; las referencias 29
y 50 pueden mencionarse entre las muchas dispo-
nibles

Lxiste evidencia experimental que permite con-
chur que ¢l pioceso de consolidacién sccundaria que-
da representado por una iccta en una grifica de
deformacién de una muestra en el consolidémetro,
contra ticmpo de prueba, en cscala logaritmica (cur-
va de consolidacion) . Este hecho explica Ia diferen-
c.a de forma entre la curva de consolidaciéon tedrica
(Fig. 1-3D) v la obtenida tipicamente en ¢l labora-
torio (Fig. 1-25), que adopta la forma recta en las
etapas finales del proceso primario, cuando la con-
solidacién sceundaria se Iuice predominante.

I'a consolidacidn sccundaia es mds importante
dondcqnicn.l que Ia primaria sea mids coita, tal como
sucede en los esnecimenes de laboratorio, en los suc-
los orgdmices. en los estratos delgados o cn esiratos
con pran abundindia de lentes de mena que propor-
cienen henaie NMuy especiadmente, la consolidacion
secundaria es imortante en depdsitos de turba, en
que la consohdaaidn primmia puede ocurrit en for-
ma casi simultinea con la apheacion de la caiga.
Por lo tanto, en el caso de un terraplén construido
sobre un depdsito de twiha, en el que intciese cono-
cer el progieso del asentamicnto ocwrrido una ves
terminada la estructura, sc necesitari prestar aten-
aon especial a la consolidacion secundaria, pues a
ella se deberid la casi totalidad del asentanuento que
se produzea a o Ligo del tiempo

113 INTRODUCCION AL PROBLEMA DE LA RL-
SISTENCIA AL ESITUERZO CORTANTE DL LOS
SUELOS

A Generalidades y teoria de {alla

En Mecinica de Suelos, la resistencia al esfuerzo
cortante constituye la carvacteristica fundamental a la
que sc liga la capacidad de los suclos para adaptarse
a las cargas que actien sobie clles, sin fallar.

Esto oy debido a varias 1azones Fn primer lugur,
Lo resistenaia de los sueles a ciertos tipos de esfuci-
705 diferentes del cortanie, coma los de tensidn, por
ejemplo, ev i baja cue genaralmente no tiene gran
mportancia para el angenieto Por o comitn las es-
tucturas on gue ¢l ingemero hace intervenir al sue-
lo son de tal naturalesa que en dlas el esfucizo cor-
tante o el esfuerzo actuanie hisico v de 1a resistencia
a ¢l depende primordialmente ¢l que la estructura
no Lille. Naturalinente que en estas estiuctuias ocu-
ne con hecuencia que csos otios esluerzos diferen-
s del cortante intaivienen a veces mads de lo que

el ingenicre descaiia; por ejemplo, los csfuerzos de
tension, por mencinnar el mismo esfuer/o va citado,
jucgan a veces papel no despreciable cn el agricta-
micnto de obras de ticaia y, de hecho, hoy se sicnte
en ocasiones que s¢ ha ido demasiado lcjos en cl ol-
vido de la tension como un esfuerso dizno de ser in-
vestigado en relacidn con los suclos. Pao ¢l hecho
esencial permanecer el ingenicro hace tiabajar al sue-
Io sobie todo al esfucizo cortante, por lo que es 16-
gico que sca la resistencia a este osfuerzo la que in-
terese también de jncfeiencia,

En segundo lugar, ocurre que la resistencia de los
suelos a onos tipos de esluerzos, como los de com-
presion  (pura, natmahnente), os tan alta, que tam-
poco la resistencia es de anrerés prictico, pues los
suelos sometidos a compresion en cualquier caso real,
fallarian por esfucrso cortante antes de agotar su re-
sistencia a la compresion propiamente cicha

En tercer lugar, ¢s posible que ¢l interés casi ex-
clusivo de los ingenicros de suclos por la resistencia
al esfuerzo cortante est¢ muy fomentado por el he-
cho de que la Teoria de Falla mds umversalmente
usada en la Mecinica de Suclos sea una teoria de
esfuerso cortanic Para comprender esta afirmacion
es preciso definir lo que se entiende por una Tceorfa
de TFalla y todavia, yendo mids al ovigen de los con-
ceptos, reflexionar sobre lo que ha de entenderse por
{alla, una de las palabras de uso mds comin por los
ingenieros, pero cn rigor de las de mds confuso sig-
nificado.

En términos generales, no existe atn una defini-
cidon universalmente aceptada del concepto de falla:
puede esta palabra significar ¢l principio del com-
portamiento inclistico de un material o ¢l momento
de la ruptura del mismo, por $dlo citar dos interpre-
taciones muy comunes Muchas veees el concepto falla
ostii incluso ligado a factores ccondmicos y aun esté-
ticos o de preferoncee persanal, aoun grado il que
oy comim que vade radicalmente deounos Cspecialis
tas L otros, de unos campos de Lo mgenierla a4 ohos
o de un pals a su vecino, de acuendo con sus 1espec
tivos recursos o nivel de 1iquesa; piénsese, por ejem-
plo, en tatar de definiv lo que haya de entenderse
por falla dec un pavimeuto.

Es cietto que, a despecho de estas complepdades,
no sucle ser muy dificnl en cada caso paticular vy
dentro de las condiciones socioccondmicas del mis-
mo, que un giupo de especialistas mvolucrados tle-
gue a una defmicidn razonable de falla paaa ese caso,
y o cicrto también que esto o particulaiaente posi-
ble cuando s¢ nata de definir el comportamicnto de
uin mateiial en una prueba concaeta de laboratoro
o Cnouna eshrnctaa conaeta gue hava de ctignsw
Por ello no s wdpico pensar que en un e dado
pucda exisin entie los especialistas responsables un
aiterio wndicado sobie Jo que ha de entenderse por
falla en ese caso.

Pero aun cn tan favorables citcunstancias surgird
Le pregunta de si el conjunto de novaas de provecto
o proteccion adoptadas garantiza ¢l que una cieita
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estructura no fallard. Y esta pregunta lleva a la ne-
cesidad de responder a otra: ¢cudl es la causa de la
falla de un material?, pues es claro que si no sc de-
fine por qué fallan los materiales, no podrd decirse
si un matcrial concreto fallard o no, en una situa-
cién determinada.

TLa respuesta’ a esta fundamental pregunta es una
teoria de Mila (Refs. 31 y 32).

En la Mecénica de. Suelos actual, la teorfa de
falla mds atilizada es lo que podria considerarse una
combinacién de dos teorias cldsicas algo diferentes.
La primera, establecida en 1773 por Coulomb (Ref.
83), dice que un material falla cuando ‘el esfuerzo
cortante artuante en un clemento plano a través de
un suelo alcanza el valor

t=c+otang (1-62)
donde )

7, = esfuerzo cortante actuante, final o de falla.

¢ == cohesidn del suelo supuesta con'stanu;“por
Coulomb. Resulta ser la resistencia del sue-
lo bajo presién normal exterior nula.

o = esfuerzo normal actuante cn el plaho de
falla.

¢ = dngulo de friccion interna del suclo, tam-
bxén supuesto constantc por Coulomb.

La otra teoria.de falla cs debida a Mohr (Ref. 34)
y establece que, en general, la falla por deslizamien-
to ocurtird a lo largo de la superficie particular en
la que la relacién del esfuerzo tangencial o cortante
al normal (oblxuudwd) alcance un cicrto valor mid-
ximo. Dicho valor mdximo fue postulndo por Mohr
como una funcion tanto del acomodo vy forma de las
particulas del suclo, como del™ coeficiente de fric-
cién entic ellas, Matemidticamente la condicién de
falla pucde establecerse

T =ctlang (1-63)

Oiriginalmente Mohr establecié su tecoria pensan-
do sobre todo en suclos granulaves, en tanto que
Coulomb propuso la ecuacién 1-62 como criterio de
falla para suelos cohesivos que comprenden a los
suelos granulares como un caso particular, en el que
la resistencia al esfuerzo cortante ¢s cero para un es-
fuerzo normal actuante nulo; esto equivale a par-
ticularizar la ecuacion 1-62 del caso ¢ = 0. En rigor
la diferencia csencial entre la teoria de Mohr y Ia
de Coulomb estriba en que para ¢l piimero el valor
de ¢ no debe ser necesariamente constante. En tan-
to que en unat representacion con csfucrzos norma-
les en el eje de abscisas v tangenciales en el eje de
ordenadas, la ecuacién 1-62 quediu i representada por
una linea recta, la 1-68 quedard repiesentada por una
linea cwiva, quc s6lo como caso particula podrd
ser recta.

La Mecinica de Suelos actual suele utilizar como
criterio de falla lo que se acostumbra lamar el cri-
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terio de Molir-Coulomb, en el cual se emplea la ecua-
cién 1-62 como representacién matemdtica, pero aban-
donado~la idea original dec Coulomb de que ¢y ¢
sean constantes del sueclo, y considerdndolas varia-
bles cn el sentido que sc verd postcriormente. Sc
advierte pues que la teoria de falla mdis usada aun
en la actual Mecdnica de Suelos atribuye la falla ‘de
éstos al esfuerro cortante actuante; resulta entonces
légico que, .en tal marco de ideas, la resistencia al
esfucrzo cortante de los suelos resulte el parimetro
fundamental a definir en conexién con los proble-
mas de resistencia y falla.

La teoria de falla de Mohr-Coulomb permite, en
general, llcgar a resultados bastante satisfactorios en
las a;,hcacxones de la Mccinica de Suclos a los pro-
blemas prdcticos, pero indudablemente no es una
teorfa perfecta en el sentido de que no permite pre-
deciv todas las fallas obscivadas ni explica toda la
cvidencia’ experimental disponible. Quisi la cxphcn-

-cidn de.estas defliciencias estribe en que esta tcoria

posee una dcliciencia bdsica, si se acepta que la falla
de un material se produce como consccuencia del es-
tado de esfuerzos que actiic en su interior. En efec-
to, es sabido que dicho estado de esfuerzos puede
describirse a final de cuentas por tres pardmetros
independientes, por cjemplo los tres esfuerzos prin-
cipales ¢y, o, y o; en general, un estado de-esfuer-
zos no pucde describirse por completo con menos de
tres pardmetios independientes. Pues bien, la teoria
de Mohr-Coulomb relaciona la falla con el esfucrzo

_cortante actuante, el cual se relaciona con Ia diferen-

cia de los esfueizos principales mdximo y minimo
[%.= f (o, — @.)], pero no toma en cuenta el es-
fucieo principal intermedio, ¢,. De csta manera la
teoria de {alla no puede aspivar a cubrir en forma
completa todos los casos de falla reales, por no’ to-
mar ¢n cuenta cn su totalidad las causas de Ia hlla

La experimentacion actual paiece indicar que el
valor del esfuerzo o, en la falla influye encieita
medida en los pardmetros de 1esistencia ¢ y ¢ que
puedan obtenerse en ¢l laboratorio, si bien proba-
blemente esta influencia es moderada. - También se
acepta que la falla de los materiales reales estd in-
fluida por cémo varie ¢, a lo largo ‘del pZOCCaO de
carga que conduce a la falla. Se considera fuera del
alcance de este libro una’ discusién mds a fondo
de cstos temas, la cual pucde encontrarse en obras
mds cspecializadas, como por qemp]o las Refs.” 32,
35 y 36.

IAP

Figura I-44. Concepto meddnico de la fiicaion.
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I Nawwaicza de la resistencia al esfucrzo cortante

¢n suclos granulares y cohesivos

Convicne ahora analizar someramente los facto-
res de que depende la resistencia al esfuerzo cortante
de los suclos friccionantes y de los cohesivos.

En geaeral se acepta que la resistencia al esfuer-
/0 cortante de los suelos se debe, por lo menos en
parte, a la fiiccion que se desarrolla entre sus gianos,
cuando hay tendencia al deslizamicnto relativo a
unos 1especto a otros Se utiliza el concepro de fric-
cién en el sentido familiar en mecdnica (Fig. 1-44).

La fueiza necesaria para iniciar el deslizamiento
del cuerpo de la figura es: F = pP, donde p recibe
¢l nombre de cocficiente de friccién entre las super-
ficies en contacto

Andlogamente entre las particulas del suelo se
desarrollan resistencias friccionales, de manera que si
se considera una superficie potencial de deslizamien-

to v ¢ es la presién normal quc actiia en dicha su-
perficie, el esfuerzo cortante necesario para producir
el deslizamicnto, =, pucde relacionarse con ¢ por
una expicsion del tipo

s=T =ctané (1-64)

Resulta obvio que la resistencia {riccionante (s)
debe cstar regida por el esfuerzo noymal efectivo. En
la expresion anterior tan ¢ juega el papel del coefi-
ciente de fiiccion y sirve, a la ver, para definir el
denominado dngulo de friccion interna del suelo

La expresién 1-61 fue primeiamente propuesta
por Coulomb en un sentido un tanto mds csuicto
que el que es posible otoigarle hoy, pues para Cou-
lomb ¢ cra una constante absoluta propia del suclo
de que sc hawara, en tanto que en épocas posterioics
fue preaiso considerar deitas posibilidades de varia-
cion en cl dngulo de friccion interna. Andlogamente,
como v se dijo, Coulomb establecié histéricamente
el concepto de cohesidn, al observar que algunos ma-
teriales (las arcillas) presentaban resistencia bajo pre-
sion noimal exterior nula. De esta manera postuld
como ley de resistencia posible para tales materiales
la expresion

s=1=c (1-65)
en que ¢ cs la cohesion del suelo (que por cicito
Coulomb también considerd coustante, en tanto que
hoy sc trata como vairiable) . Estos matetiales fuecron
Hamados “puwramente cohesivos™ y cn cllos s¢ consi-
deraba ¢ = 0.

Al considerar ¢l caso mids general, Coulomb aui-
buyd la vesistencia de los suelos a ambas catisas, se-
gin una expresion que resume a las dos anterioes,
para un suclo que tenga “cohesion y fiiccion”.

y=7,=c+ctan¢ (1-66)

Actualmente se considera que la fiiccion es la

fucnte fundamental de 1esistencia en los suelos gra-

nulares, si bien no la Winica, como ya se dijo (s
cién I-11). Segin csto, la resistencia al esfucizo cor-
tante de los suclos granulares depende fundamental-
mente de la presion normal entie sus granos y del
valor del dngulo de [ricadn interna ¢. Lste, a su ver,
depende de la compacidad del material y de la for-
ma de los granos, que desarrollardin mayor friccién
cuanto mds vivas o menos rcdondeadas sean sus
avistas.

En la Ref 37 se menciona un cstudio acerca e
la influencia del agua sobre el dngulo de friccion
desarrollado entre particulas de cuarso de forma equi-
dimensional  Segun tal estudio, ¢l que hava o no
agua entre las particulas carece de mmportanaa y no
ejercc mayor efecto en ¢l dngulo de friccion entre
ellas. Por el contrario, la presencia de otros contami-
nantes, tales como delzadas peliculas de materia or-
ginica o particulas muv f{inas laminares, s{ reduce
substancialmente ¢l coeliciente de [riccion entre los
granos

Si los suelos oranulaves tuvican un comnorta-
miento puramente friccionante, tal como fue posiu-
lado poi Coutomib {ecuacidon 1-61), una representa-
cion de su ley de resistencia en unos cjes T — ¢ (il
como se obtiene de una prucha triaxial <carin s
verd) scifa una linca recta pasaido por cl ovigen, y
cl dngulo A serfa constante, comao precisamente csta-
blecié Coulomb  Sin embargo. csto no sueede v o
norimal es quc la reprcsentacion = — ¢ de la
de resistencia muestre una linca curva (si hien genc-
ralmente no muy alciada de Ia recta) . esto es delndo
al efccto sohie la 1csiviencia del acomodo de los ara-
nos del suclo, que han de deformarse v vodar uno,
sobre otros para que la falla llegue a producirse (sor
cion I-11). El efecro del acomodo disminuve cuando
aumenta ¢l esfueizo de conlinamicaro, puesto que
las particulas se alisan en sus puntos dc contacto y
salientes, por aplastainiento v ruptuia. esto hace que
Ia mucstra de suclo granular s¢ comuvacte, pero ann
asi fallard mds fdcilmente, por cfecto de acomodo.
Por cllo, en una representacion T — ¢, segin o
va siendo mayor, se va teniendo menot ¢, y la ley
de resistencia se va haciendo mus horizontal.

La curvatura parece ser mds marcada cuanid ma-
yor sea ¢l tamaro dec las particulas (ver Refl 235,
en la que se mendona el caso de enrecamicenios).
Este hecho parcce estar 1clacionado con la ruptuia
de granos, especialmente al constderar que algunas
arcnas de tamano aclatnvamere pequeno, pero o
grano déhil y quebradizo {(por cpemplo wenas con-
chiferas) también muestian envolienies de tesision-
damuy antvas Ta cavatura tmb.dn pacee sa niae
yoi cn deformaaon plana gque en compresion -
axial,

L rosumen, los sucdos granuiaes se¢ consideran
materales  Iriccionantes, pero on

O
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comportamiento puramente fricdonal poy clectos de

acomodo entre sus granos Lsto se taduce en 1esis-
tencin a La distosion de los granos, o la 1aptaia en
sus contactos y al rodamiento v deshizamiento de
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unos sabie otros. Sioel csfuerzo cortante o lo sufi-
cientemente alto, el electo estadistico de superacién
de la friccion, mids los cfectos del acomodo, es un
movimicnto contmnuo o distorsién de la masa, que
es la falla por esfuerso cortante. Ll fendémeio no cs
basicamente afectado por el agua contenida en los
vacfos del ~aclo granular En rigor, el concepto de
dngulo de  iccidn interna involucra tanto al coefi-
ciente de fiicidén grano-grano, como a todos los clec
tos de acomoda. Is notable lo poco que nfluye cl
coeficiente de fiiccién grano-grano, que es bastante
variable en la natwalesa, en el dngulo de friccidn
interna (Red. 38), hecho explicable si se piensa que
las pavticulas siempre se mueven de ]Ja manera que les
resulta mds facil. Si el coeficiente de friccién es bajo,
se deslizan, y si es alto, ruedan.

Los mecanismos de la resistencia al esfucizo cor-
tante son aign difcientes en los suelos finos de forma
Jaminar, a los que. por costumbyce, se denominan sue-
los cohesivos, Se analizard primeramente el caso de
suelos colicsiyns saturados, por ser quizi ¢l mis sen-
cillo y me;.. - estudiado.

Como (o5 saelos granulares, los cohesivos sen
acumulaciones discretas- de particulas que deben des-
lizarse unas sobre otras o rodar para que legue a
produciise una falla por esfuerzo cortante Sin em-
bargn, hay alora algunas difciencias de significacién
Pritnero, cuando se aplica la carga cxterior a una
aralla saturada, se acepra que es tomada primero por
el agua, en forma de presion neutial, # Esto ¢s una
consccuencia de la compiesibilidad aue ahora tiene
Ia estructura sdlida del suelo, en comparacion con
el agua. Segundos, la permeabilidad del suelo es aho-
ra tan baja, que la presiéon ncutral producida nece-
sita tiempo para disiparse, en el supucsto de que
existan las apropiadas condiciones de drenaje para
hacer posible tal disipacion. Tercero, existen ahora
fuerzas muy significativas ente las particulas del sue-
lo, debide o efectos eléetricos de atraccion y 1epulsion

Hay evidencia abundanie en el sentido de que el
mecaniswo de I asistencia e 1oy saelos finos cohe-
sinnos s fundamentalmente tanbién un cfecto de Die-
caon, pero dhora los simples hechos de la fiiccion
mecinica pueden esiay disfracados por muchos clec
tos sccundarios, que complican extiaordinariamente
el cuadio general. Por cjemplo, con seguridad las 1i-
minas de arcilla, aunqgue estén muy proximas en casi
toda su drea, no estin en mngln punto cn contacto
rteal, se cree que los contaminantes que puedt habel
entre las superficies enfientadas, incluyendo el agua
adsorbida, no son removidos por presiones normales
que tiendan a juntar las superficies que sean meno-
16y dde 5,000 kg/ans o atn mis: asi, es ldgico pensar
(ue €sos conmanlinantes padcipardn en la tansmi-
sion de oy esluerzos normales y cottanies Quidd el
clecio lhicaonanie cristal con cristal sea mas smla
al caso de Tos sucios Liicaronantes, en el caso de con-
tacta borde-cara plina anue dos Linunas, ¢l cual, por
aierto, s¢ consicdern debe ocunn may fieccuentemente.

Ev un hecho expaimentel unnersalmente acepta-
du que el agua inwersticial influye en la resistencia
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Figura I-445. Esqucma para ilustrar la influenca de diversos
factoies sobre la resistenca al csfuerzo cortante
de un suclo “cohesivo”.

al esfueizo cortante de las arcillas, de manera que
¢sta disminuye si aquélla aumenta. Una explicacién
posible (Ref. 37) cstriba en que, en una arcilla muy
scca, los iones de superficie de sus cristales no estdn
completamente hidratados, lo que permite acomodos
mds préximos y fuertes nexos entre los cristales;
cuando llega ¢l agua, los jones se hidratan y los ne-
xos entre los cristales se debilitan substancialmente.

Pasando a un punto de vista ingenieril, los facto-
res que influyen principalmente cn la resistencia al
esfucrso cortante de los suclos “cohcsivos” saturados
y cuya influencia debe sopesarse cuidadesamente en
cada caso particular, son los siguicntes: historia pre-
via de consolidacién del sucho, condiciones de dre-
naje del mismo, velocidad de aplicacién de las car-
gas a que se Ie someta y sensibilidad de su cstructuia.

Para visualizar en forma sencilla el mecanisino a
través del cual cada uno de los factoies cjerce su in-
fluencia, se considera a continuacién el caso de una
aralla totalmente satwrada, a la que se somete a
una prucba directa de resistencia al esfuerzo cortante.

Supéngase que la muestra ha sido previamente

consolidada bajo una presién normal ¢, proporcio-
nada por una carga, P, cualquicra. Supdngase tam-
bi¢n que Ia muestra nunca sopoirtd a uavds ‘de su
historia geoldgica un esfueizo mayor que dicho oy;
cn otras palabias, la muestra oSt normalmente con-
solidada. En estas condiciones, debe tenermse cn el
agua 1 = 0.

Si ahora se incrementa rdpidamente la presidn
normal en un valor Ag,, aplicando un incremento de
carga AP, actuar:i sobre la muestra una presién total
g. = ¢; + Ac,. Este incremento de carga puede pro-
ducir muy diversos clectos sobre la resistencia al es-
fuerzo cortante de Ia muestia, dependiendo del tiem-
po que s deje actuar antes de aplicar Ia fueisa F
que la hard fallar, del dienaje de In muesua y de Ia
veloadad con que Fosca aplicada. En clecto, supdn-
gase que la muestra tiene muy buen dienaje, estando
expedita La salida de agua de Tas predras porosas hae
G el extarior, ¢n el promer astanie Az, i tona-
do poi’el agua de i muestia, pero s wanscune ol
ucmpo suftciente se produdiid la consohidacidon de lu
walla bajo ia nueve condicidn de esfuercos v Agy
Heward w ser también esfucizo efectivo. S1 ahora la
mucstra se deva o la falle, aplicando & en incremen-
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tos pequedios y permitiendo que entre cada uno trans-
curia el uempo suficiente para que se disipe cual-
quier presion ncutral que se orvigine en la zona ve-
cina a la superficic de falla, la resistencia de la ar-
cilla quedari dada por la expresién

s = (0 + Agy) tan ¢ = 0y tan ¢

Pucs, cn todo momento, o y Ao, son cfectivas y
no existen presiones ncutrales en el agua.

Por otra parte, si IF s¢ aplicase ripidamente, en
las 7zonas vecmas a la sunaificie de falla aparecerian
presiones neutrales causadas por la tendencia al cam-
bio de volumen bajo Ja deformaciéon rangencial. En
arcillas normalmente consolidadas esta tendencia es
siempre hacia una disminucion, por lo que los es-
fucrzos que aparecen en el agua son presioncs, que
disminuven los esfucrsos efectivos Si w representa
a éstas presiones neutrales en el momento de la falla,
la resistencia de la arcilla quedari dada por:

s = (o, + Aoy — u) tan ¢ = (oo — u) tan ¢

I.a resistencia al esfucrzo cortante ha variado sim-
plemente porque cambiod la velocidad de aplicacion
de F

El valor de u depende grandemente de la sensi-
bilidad de la estructura del suelo: bajo la deforma-
cidn que estd teniendo lugar en Ia prueba, una es
tructura sensible se degiada, tendicndo a disminuir
mds su volumen, por lo que u se hace mayor quc cu
el caso de una arcilla muy poco sensible a la defor-
macion.

Si. por cl contrario, Ia prucba se cfectiia estando
impedida la salida del agua de las piedras porosas
hacia el exterior, ¢l csfucizo Agy nunca podri legar
a ser cfectiva, pues la arcitla no pucde materialmen-
te consohdarse; por lo tanto, ¢l osfucrzo Agy no de-
jard de ser neutral (Aey = ;) Al aplicam /7 tam-
poco sc disipardn las picsiones neutrales que pueda
generar la deformacion tangencial y ello aunque F <
aplique lentamente (se supone que la salida del agua
estd idealmente tinpedida, cosa muy dificil, por no
decir imposible de lograr en un aparato de corte
directo) . Suponiendo que la presién neutral origi-
nada por la deformacién tangencial sea también u
(en 1calidad ¢s un poco menor), Ia resistencia al es-
fuctzo cortante de la arcilla serd ahora, teniendo pre-
sente que Agy =y
s = (o + &gy — uy — u) tan $ = (0 — u) tan ¢
de nuevo diferente a las dos anteriores, nada mus
que acause de un cambio en a condidion de dienaje
de Ta muestia,

Esta nusima resistencia se podhia haber obtenido
st Aoy y £ fuesen aplicadas rdpidamente, una tas
otra, aun con dienaje hibie, pues en tal cdaso no se
daria uempo a que se disipase ninguna piesion neu-
tral en los poros del suclo.

Todos los razonamicentos anteriores pueden consi-
derarse aplicables @ un suclo nomalmente consoli-

dado en Ia naturaleza, si el suelo es prcconiolidado
pueden desarollarse razonamientos andlogos Ln efec
to, considérese la misma muestra anterior, paio fuer-
temente consolidada por una presion oy, de gran
magnitud. Si ahora se descarga rdipidamente la mucs-
tra, quitando la fuersa P que producia la ¢, la ar-
cilla tenderd a expanderse; como la muestra no puc-
de tomar instantincamente el agua necesaria para
cllo, aun en ¢l supuesto de que exsticse cn ¢l exte-
rior disponible, el agua intersticial quedard sometida
a un estado de tension tal que proporcione a las par-
ticulas minerales una presién suficiente para mante-
ner el mismo volumen; obviamente, esta presion
debe ser la misma que actuaba antes sobre la arcilla
desde el exterior, es decir:

Uy =

— o

Si inmediatamente después de retirar la carga P,
la muestra se lleva a la falla, aplicando F ripidamen-
te, la deformaciéon tangencial en ¢l plano de falla
ocasionard, segin se dijo, una perturbacion de la es-
tructura sdlida y la presion del agua intersticial, ,
consecuencia de ecllo, disminuye la tensién w, existen-
te, de acuerdo con lo dicho en el pdrrafo antciior
En cste caso la resistencia al esfucizo cortante podid
escribirse, teniendo en cuenta que la presidn total
es nula, por haber ietirado P y que u, = -0
como:

5= (0= u, —w) tan ¢ = (g, — u) tan ¢

Esta es la resistencia que se intcrpreta historica-
mente como “cohesién” de las arcillas, por ocutiil o
esfuerzo exterior nulo y que, segin se ve, en realidad
es también friccion consccuencia de Ia preconsolida-
cion (historia previa de consolidacion) adquirida por
la aralla a causa de la accidn de gy, Si no existe nm-
guna fuente de agua exterior de donde absorber, no
importa ¢l tiempo que se deje tanscuntn desde la
1emocion de la carga P hasta la falla de la muestia
por aplicacién rdpida de F. I.a resistcncia peimane-
cerd la misma. Debe observarse que si las faclidades
de drenaje son nulas; es decir, st 1o existicra post-
bilidad para la muestra de ganar o pel der agua, cual-
quiera que sca el decremento o incicmento de pics
sion exteitor, toda esa presion adicional la tomard
agua. y al aplicar la fucrza /7 rdprdamente, el mate-
rial tendria exactamente la misima resistencia debida
a la preconsolidacion bajo @, o dechr, ¢l materal
s¢ comportaria como puramante cohicsivo. Por oua
patte, si ¢l suelo ticne facilidad para absorber agua
y se deja nanscuiriv el tlempo paa que osto sticeda,
despuds de haber removido P, Ta muestta se expau-

dad y graduadmente nd disipindose e w cothn en ol

o]
ag i yhpm‘ lo tanto ¢l estuerzo clecuvo, hasta que,
finalimente, el estnerzo efectivo serd prdictcamente
nulo y, por ende, la resistencia del matcrial se hab.a
1educido prdcticamente a ceio.

Claro ¢s que todos los razonamientos aniciiores

pueden aphicarse a estratos de arciila depositados cn

O

O
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<}

fa naturaleza, cuya resistencia aumentard o dismi-
nuird conforme se disipen con el tiempo las com-
presiones o tensiones -originadas en el agua por-las
cargas. : ’

' De lo anterior se desprende la idea de que es cn
deflinitiva 'lIa friccién el unico concepto de que hay
que cchar mano, en Wltima instancia, para explicar
Ia resisteneia al csfuerzo cortante de:todo tipo de
suclos. Sin embaigo, esta imagen peca quird de sim-
plista, pues en ¢l caso de pardculas de acilla de for-

'111.}’].11'nin:xr, cn los contactos arista’ contra cara plana

quizi se desartollen nexos de unidn suficientemente
fucrtes como para que haya de hablarse de una “ver-
didera cohesion™. Empero, sc considaa que- estos
andlisis quedan fucra del obictivo -de este lhibro y
que la friccion puede proporcionar un mecanismo
de 1esistencia suficientemente claro para las aplica-
ciones dc la Mcedinica de Sueles a las vias terres-
tres, a condicion de tomar cuidadosamente.en cuen-
ta Ias conuideraciones que se han comentado en los
anterioies parrafos. En la relerencia 39 podrian am-
pliarse xurs(dcmblemente las ideas ahora apenas in-
sinuadas. /

Para rerminar estas ideas sobre los mecanismos de
la resistencia al esfuerso cortante de los suclos es pre-
ciso establecer el concepto de resistencia residual;’ que
ocupa un lugar importante en los problemas de esta-
bilidad de suclm ligados a las vias terrestres. Si se
observa la Fie. T-17.a se verd que en los materiales
de falla frieil la curva esfuerzo-deformacion llega a
una condmén en que el suelo presenta’ grandes -de-
formaciones para esfuerzo pricticamente constante;
este efecto, en mayor o menor medida, se observa en
todos los suclos (arenas o arcillas) que presenten’ una
resistencia mdxima, siendo mils acusado en tanto la
aicilla esté¢ mds preconsolidadd o la aiena mis com-
pacta, a pesar de ser perceptible en- aicillas ‘normal-
mente consolidadas y en arenas relativimente suel-
tas. Esta resistencia, denominada altima o residual,
fuc- estudiada para avallas por Skempton (Ref. 40).

En el caso de las arcnas esta resistencia ocurre con-

una relacién de vacios' independiente de la injcial,
‘que se tenia antes del proceso de deformacién’ por
coftante, y la deformacién tiene lugar 'a- volumen
constante. La influencia del acomodo de las particu-
las es minima, aunque’ hay evidencia de que aun-jue-

ga un cierto papel, a pesar de las grandes deforma-

ciones que-han tenido lugar. En las arcillas, ‘1a aesis-
tencia residual es independiente de Ja historia previa
de csfuerzos, como lo demuestra ¢l hecho de que tie-
ne igual valor para suelos naturales y remoldeados.
La caida de l‘ChiSlCIlqi:l tras la mdxima, se debe tanto
4 und puplara progresiva de los nexos entre las par-
ticulas, como a su reorichtacion en arieglos en que
ias paiticulas se disponen con sus cuas paalelas.
Los mccanismos de L aesistencia al esfuerzo cor-
tante de Jos suclos cohesivos puicialmente saturados
(tan importanies pma ¢l ingeniero de las vias te-
rresties por ¢l amplio use que hace de los suclos com-
pactados, que generalmentie caen dentro de la ante-
rior condicion), envucelven los mismos conceplos que
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Figura- I46. Esquema del aparato de rcsxstcncxa al csfucrzo
cortante dirccto.

los de los suelos saturados. Sin embargo, al haber
aire y agua en los vacios del suelo, los mecanismos
de generacién de las presiones neutrales son mucho
mis complicados e involucran fenémenos de tension
capilar y presion de gases, que a su vez dependen dcl
grado de saturacién y del tamafio dec fos vacios. Al
nivel del conocimiento actual es pracucamente im-
posxble determinar los esfuerzos efectivos que real-
mente actian entre los granos del suelo.

v

C Pruebas para la determinacién de la resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos

En la seccién I-10 dec cste- capitulo ya se picsen-
taron someramente las pnncxpdcs pmchas de labo-
ratorio’hoy utilizadas' para’ medir la resistencia al cs-
fucizo cortante de los suelos. Se trata ahora de exten-
der ligeramente este tema, complementindolo con
una descripcién general de los' aparatos que s¢ em-
plcan ‘pues no se cree ‘posible llegar a una compicn-
si6n’ justa de las conclusioncs que sc cstablecerdn en
" los dos’ panafos siguientes sin cumplir tal prerre-
quxsxto ‘

Ll apamto de corte ‘directo responde a la idea
“ddsintuitiva para medir la resistencia de los suelos.
En Ia Fig. 1-46 aparece un esquema del dispositivo.

El aparato consta de dos marcos, uno fijoy oo
movil, que contienen a la muestra_de suelo.

Dos pledras porosas, una superior y otra inferjor,
.proporcionin drenaje. libre a, muestras.saturadas, cuan-
% do se desce, y se substituyen simplemente por placas-

de confinamiento, al probar muestras secas,

La parte mévil tiene un aditamento al cual es
posible aphcar una fuerza rasante, que provoca la
falla del espccunen a lo largo de un plano que, por
la ,construccion del aparato, resulta bicn definido.
Sobre la cara superior del conjunto se aphmn cargas
que proporcionan una piesion normal cn ¢l phno
de falla, ¢, graduable a voluntad. La dcloimaciion
se mide con c_\rcnsémCtro, tanto en dircccién hori-
sontal como vertical.

De acucrdo a como se fijen las condiciones de
drenaje de la muestra, se tiencn tres tipos de pruebas:

— Sin drenaje, en que no se permitc el drenaje
de Ja muestra ni en la etapa de aplicacién del
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esfucizo normal, ni en la aplicacién del es-
fueizo cortante.

— Con consolidacién sin drenaje, en la que se
permite a la muestra consolidaisc durante la
etapa dec aplicacién del esfuerzo normal ver-
tical, hasta disipar toda presién intersticial,
pcio no se permite drenaje adicional durante
Ia ctapa de aplicacién del esfuerzo cortante.

— Con drenaje, en la que se permite consolida-
cién de la muestra en las dos ctapas de la
prucba, de manera que se disipan las presio-
nes neunales tanto al aplicn ¢l esfuerzo nor-
mal, como durante la aplicacion del esfuerzo
coltante

Las pruebas mds comunes para detciminar la 1c-
sistencia de los suelos son, como ya se dijo, las tri-
axiales.

Las pruebas de compresion triaxial son mds refi-
nadas que las de corte diiecto y en la actualidad
son, con mucho, las mds usadas en cualquier labora-
torio para determinar las caracteristicas de esfuerzo-
deformacién y de resistencia de los suelos Teorica-
mente son pruebas en que se podrian varial a vo-
Lhuntad las presiones actuantes ¢n tres direcciones or-
togonales sobre un espécimen de suclo, efectuando
mediciones sobie sus caracteristicas mecdinicas cn foi-
ma completa. Enrcalidad y buscaando senerlles en su
realizacion, en las pruchas que hoy se clectiian, los
esfuerzos en dos diecciones son jguales Los especi-
menes son usualmente alindricos y estin sometidos
a4 presiones laterales de un liquido, por lo general
agua, del cual se protegen con una moambranda -
permeable. Para lograr ¢l debido confinamiento, la
muestra se coloca en ¢l interior de una cdmara cilin-
diica vy hermética, de lucita, con bases metilicas
(Fig. 1-17). En las bases de la muestra se colocan

picdras noiosas, cuya comunicaciéon con una burcia
eaterior puede ostablecerse a voluntad con segmen-
tos de tubo plistico (tubo sarin). El agua de la ci-
mara pucde adquirir cualquicr presion descada por
1a accion de un compresor comunicado con clla. T.a
carga axial sc transmite al espéeimen por medio de
un vdstago quc atraviesa la base superior de la cd-
mara o con cables jalados a través de la base inferior.

La presion lateral que se cierce con cl agua que
llena la cimaia es sélo normal, por ser hidrostdtica,
y produce, por lo tanto, esfuersos princinales sobre
el espécimen ‘(). En las bases de éste obra natural-
mente también esta misma presion ., paio ademids
en esas secciones actia el efecto (e la carga transmi-
tida por el vistago desde cl extertor, que cjerce una
presién p sobre el espécimen; esta piesidn sucle lla-
marse en Mecinica de Suelos “csfuerso desviador™;
en total, en duncccidn axial actia una presion oy,
que también es principal y que vale

6y, = 0, + P

En un instante dado el estado de esfuersos se con-
sidera uniforme cn toda la muesua v puede anali-
zarse recuniicndo a las soluciones graficas de Molw,
con ¢ y o, como csfuerros principales mayor y me-
nor, respectivamente. Debe observarse que en una
cimara trianial el suelo esid sometido a un estado de
esfuerros uidimensional, que apatentemente dcbheria
tratarse con la solucién gencral de NMohr, que en-
vuelve el manejo de tres ciiculos diferentes: pero
como en la prucha dos de los esfuerzos princinales
son iguales, ¢l menor v el intermedio, cn realidad
los ties circulos devienen a uno solo y ¢l watamiento
resulta simplificado, pudié¢ndose emnlear las consuruce-
ciones correspondientes al estado de esfuersos planos

Ya se vio que la resistencia al csfucrsa cortante,
sobre todo cn suclos “cohesivos”, es vauiable v de-
pende de diversos factores circunstanciales Al natan
de veproducir en el Taboratorio las condiciones a que
cl suclo cstard sometido en la obra de que se trate,
serd necesario tomar en cuenta cada uno de los fac-
tores, tratando de 1ceproducir las condiciones 1cales
de este caso varticular. En tal virtud, no es posible
pensar en una prucba tUnica que retleje todas las yo-
sibilidades de la naturaleza. Podria parecer aue, en
cada caso, dcheria montarse una prucha especial que
lo representara ficlmente, sin cmbargo, ¢s obvio que
esto no s prictico, dado el funcionamiento de un
laboiatorio comuin. Lo que sc ha hecho es reproduar
aquellas arcunstancias mds tipicas ¢ mmfluyentes en
algunas pruchas estandarizadas, Lstas pruchas se ve-
ficien & comportamicntos v cltcunsiancias exiieias,
sus resultados han de adaptarse al caso real, gene-
ralmente inteimedio, interpretindolos con i aite-
rio sano y teniendo sicmpre presente las noimas de
la experiencia.

Los tipos de prucha de compresién tniaxial que
mds comunmente se realizan hoy cen los Liboratorios
de Mecdnica de Suclos son los que se desciiben bre-
vemente a continuacién:
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Piueba lenta (sfmbolo L). Con drenaje.

La caracteristica fundamental de la p.ueba cs que
los esfucizos aphicados al especimen son  efcctivos.
Piimecramente s¢ somete al suclo a una presion hi-
drostitiea 4a), teniendo abierta la vilvula de comu-
nicacdén ca . la bureta y dejando transcuirir el tiem-
po necesarie paia que haya completa consolidacion
bajo la prosion actuante. Cuando el equilibrio cstd-
tico inteine se haya reestableado, todas las fueizas
extariores wstaran actuando sobie la fase solida del
suclo, ¢s aear, producen esluerzos clecuvos, en tan-
to que los esfucizos ucutrales en el agua correspon-
den a la condicion hidiostitica. A coutinuaadn la
muestra es ilevada a la falla aplicando la carga axial
en pequehos inccaientos, cada uno de los cuales sc
manuene ¢l tempo necesario para que la presion en
el agua, en exceso de la hidrostdtica, se redusca a

cCio.

Prucba rdipida-consolidada {simbolo R)). Con con-
solidacion. s dienaje,

En eoste tipo de prucbha, el espéeimen se consolida
primaiaiente bajo la presidn hidrostdtica oy, como
en 1a prumera ctapa de Ja prueba lentar asi el estuer-

70 o llega a ser clectivo (ES) , actuando sobre la fase
séiida del suelo. En seguida, la muestia es llevada a
la faila por un rapido mcremento de la carga axial,
d2 manera que no se pernuta cambio de volumen.
Ll hecho esencial de esie tipo de prucba es el no
permitir ninguna consolidacion adicional de aplica-
cion de la carga axial durante el periodo de falla.
Esio se logra laulmente en una cimara de compre-
s16n wiaxtal cennando la vilvula de salida de las pie-
dras porosas a la burcta; una vee hecho esto, el re-
quisito ¢y cumplido mdependientemente de la velo-
adad de aplicaaon de la caiga axial; sin embargo,
parece no existir duda de que esa velocidad influye
en la resistenaa del suclo, aun con drenaje total-
mente 1estimgido.

En lu scgunda etapa de una prucha rdpida-con-
soltdada podrt pensdise que wdo ¢l estuerzo desvia-
dor fuera tomado por el agua de los vacios del suelo
en forma de presion neutial; cllo no ocuiie asi y se
subc que parte de esa presion asial es tomada por
1 fase séhida del suclo, sin que, hasta la fecha, se
hayan diluddado por completo mi la distribucion de
estuersos, ni las rdasones que la gobiciian. De hecho
no hay en puncipio minguna 1azén para que el es-
fuerzo desviador sca integiamente wmado por el
agua en forma de presion neutral; st la muestra es-
mnviese late almente conlinada, como cen el caso de
una prucha de consolidacion, si ocuninia csa distri-
bucion suiple del esfucizo desviador, pero en una
prucha axial ja muestra puede deformarse lateral-
menic y, por lo tinto, su cstructuia pucde tomar cs-
fucizos cortantes desde un principio,

Prucha rapida (simbolo R). Sin dienaje
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Labrado de una muestra para prucbas,

En estc tipo de prueba no s¢ permite consolida-
caén de la muestra en ninguna ctapa. La vdlvula de
comunicacién entre cl espécimen y la bureta peima-
nece siempie cerrada, impidicndo el dienaje. En pri-
mer lugar s¢ aplica al espécnnen una presion hidros-
tiuca y, de immediato, se hace fallai al suclo con la
aplicaadn ripda de la carga anial. Los esfuerzos
clectivos en esta prueba no se conocen bien, ni tam-
poco su distribuadn, en ningin momento, s¢4 ante-
rior o durante la aplicacidn de la carga axial.

Prueba de compresién sumple (simbolo C,).

Esta prucba no es realmente wiaxial y no se cla-
sifica como tal, pero en muchos aspectos se parece a
una prueba ripida. Al principio de la prueba los
esfucrsos exteriores son nulos, pero eaisten en la es-
tuctwa del suclo esfucizos elecuvos no muy bien
delinidos, debidos a tensiones capilares ¢n el agua
intensticial.

Las prucbas tiiaxiales a que s¢ ha hecho referen-
cia, en las que el cosfuerzo desviador se aplica por
compiasion del vdstago, deben verse como las wradi-
cionales historicamenie hablando vy como las de 1ca-
lizacién todavia mis Dlrecuente, pero en épocas muis
1ccicntes se han desarroliado otras modalidades de
prucba (riaxial. En una de ellas, ya bastante usady,
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Veleta de laboiatorio.

el esfuerzo transmitido por el vistago es de tension,
disminuyendo asi la presion axial actuante sobre la
mucstra durante la prueba; en otia, se varia la pre-
sion lateral, modificando la presiéon de cimaa dada
con ¢l agua, pero manteniendo la presion axial cons-
tante, para lo cual serd preciso realizar los ajustes co-
rrespondientes en la transmision producida por el
\dstago. Finalmente, sobie todo en trabajos de inves-
tigauion, se estin cfectuando pruebas en las que se
hace variar tanto el esfucrzo axial como cl lateral.

Actualmente las pruebas triaxiales se clasifican en
dos grandes grupos, de acuerdo con lo anterior. de
compresion y de extensim. En las primeras, la di-
mension axial disminuye y en las segundas, aumenta.

Tanto las prucbas de compiesion como de exten-
sion pueden tener diversas modahidades de laborato-
no. En cfecto, la dimensién axial del espécimen se
pucde hacer, por ¢jemplo, dismuinuir, aumentando el
eslucrzo asial, por aumento cn i carga tiansmitida
por el vistago o manteniendo constante ¢l esluerzo
axtal, pero haciendo disminuir cl lateral dado por
el agua o, finalmente, aumentando la presion axial
y disminuyendo simultineamente la lateral. La mus
comun de las pruchas de este tilumo tipo es aquella
en que cada incremento de presién axial sobie la
mucstra es ¢l doble del decremento de presion late-

ral, de modo quec ¢l promedio aritmdtico d¢ los es-
fuerzos normalcs principales se manticne constante.

Andlogamente existen las vatiantes coirespondien-
tes para las prucbas dc extension.

En una prucba de compresion, la presion axial
siempre es el esfuerzo principal mayor, ¢;; cn una
prueba de extension, por ¢l contrario, la presidon axial
siempre serd el esfucrzo principal menor, c;.

Se han desarrollado asimismo ecquipos triaxiales
para aplicacton de tres esfuerzos principales diteren-
tes (Ref. 41) Lxisten ademds aparatos de deforma-
cion plana (Ref. 42 y 43) en los cuales se¢ hacen va-
riar las deformaciones axialmente y en un sentido
lateral, permancciende fija la dumensién del espéci-
men cn el otro sentido lateral.

Para la medicién de las propiedades dindmicas
de los suelos se ha desarrollado la prucha triaxial
pulsante, en la cual se aplica o3 como en la prucba
estindar, pero la o; de manera ciclica.

La prueba de corte anular (Ret. 41) se realiza
utilizando un aparato pricucamente idéntico al de
la prueba directa con la diferencia de que cl esfuci-
zo cortante se produce aplicando una toision alrede-
dor de un eje vertical y normal a la muestra; al no
cambiar el drca de la muestra, la pruchba es muy
apropiada para la determinacién de la resistencia ie-
sidual de los suclos.

En los aparatos de corte simple el espécimen sc
deforma también de un modo andlogo a como se hace
en un aparato de corte directo, pcro de tal manera
que cn la deformacidn todas las secciones horizon-
tales de la muesira permanccen invariables; exiswen
principalmente dos, que se describen detalladamente
en las referencias 45 y 46. S¢ admite que los apaa-
tos de corte simple son inds apropiados que los de
corte dnrecto para cl estadio de las deformaciones
de los suclos, por abarcar la zona delormada pricu-
camcente a todo ¢l cspécimen, en lugar de una esive-
cha franja del mismo, lo que produce nceiudum-
bres en cl andlisis de las deformaciones (Ref £7).
Los aparatos de cotte simple a que se ha hecho refe-
renaia, producen estados de deformacion plana, condi-
cion que sc ha qucnido ver como 1epresentatina de la
situacion pievaleaente en muchos problemas teales.

La prueba de la veleta es una contibuadn rela-
tivamente moderna al estudio de la resistencia al cs-
fuerzo cortante de los sueclos. La prucba presenta, en
prinapio, una ventaja considerable: I de 1culizanse
dircctamente sobie los suclos mm situ, es dechi, no so-
bie mucstias extraidas con mayor o mesior grado de
altetabilidad, sino sobre los mateiiales en el lugar
cn que sc depositaton en I natinalesa. Sin embacgo,
la alictaaon de los suclos sometidos o la proeha disia
de ser uula, pues la veleta ha de hincarse e ¢l os-
trato cn ¢l cual van a recalizarse las deternunaciones
y csta operacion cjarce siempre mfluencia negativa.
La prucba guarda certa stmititud, desde un punto
de vista interpretativo de sus 1esultados, con la prue-
ba directa dc r1esistencia ya mendonada tanias veces
y estd afectada por algunas de sus lunitacioncs.
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Figma 48, Apaato de veleta para determnaciones de resis-
tencia al esfuerzo cortante.

Ll aparato consta de un vdstago, desmontable en
piceas, a cuyo extremo inferior estd ligada la veleta
propiamente dicha, por lo general de cuatro aspas
fijamente hgadas a un eje, que es prolongacién del
vistago (Fig. I-48). Para cfectuar la pruecba, una vez
huncada la veleta a la profundidad deseada, se apli-
ca gradualniente al vidstago un momento €n su ex-
tremo supetior, ¢n donde existe un mecanismo apio-
piado, que peimite medirlo. Por lo geneial la ope-
racion de hincado se facilita perforando un poso
hasta una profundidad ligeramente meno1r al nivel
en que la prucba haya de 1cealizarse; Ia parte supe-
nor de la veleta ha de quedar suficientemente aba-
jo del fondo del pozo. Al 1t aplicando ¢l momento,
la veleta tiende a girar natando de rebanar un ci-
Iindro de suelo.

Llamando s a la resistencia al esfuerso cortante
del suclo, el momento mdximo soportado por éste
said medido por los momentos resisicntes generados,
tuto en las bases del cilindro, como en su aica la-
teral El momento 10sistente que se desairolla en el
area lateral serd:

D I
My, = =DH -5 - = 0 w~l)*HS

y despreciando ¢l efecto del wvistago, ¢l momento ge-
ncaado en cada base valdrd:

~ D2 2 D 1

Mg = —— § — — = — D3
ST T e TR

Noétese que, en la base, se toma el hrazo de palan-
ca de o fuciza rosistente como 2/3 - D/2, lo que equi-
vale a considerar elementos 1csistentes en forma de
sector arcular.

L1l momento 1esistente total, en ¢l instante de falla
inapiente, serd sgual al momento aplicado (M ):

« 1 » 1 I
./\Im‘,“ = Mp, + 2My = 5 =D*Hs + 3 wDis

H D
M A+
ma=gzps\ 2 g (1-67)

De donde
AI[m.’m Mm'x
5= = - (1-68)
H D C
xD? | = + =
b (2 i 6)

Obsérvese que el valor de C es una constante del
aparato, calculable de una vez por todas.
Es fiecuente que H = 2D, con lo que

7
C=— =D (1-69)
6

Fdcilmente se nota que ¢l tipo de falla que pro-
duce la veleta es progicsiva, con deformaciones mii-
ximas en el extremo de las aspas, y minimas cn los
planos bisectores de dichas aspas, por lo que pucde
concluirse que la veleta sélo es aplicabic a materia-
les de falla pldistica, del tipo de arcillas blandas.

En las arenas, aun en las sueltas, la veleta al ser
introducida modifica la compacidad de los mantos vy,
sobre todo, el estado de esfucrzos general de la masa,
por todo lo cual los resultados que pudicran obte-
nerse son de interpictacion dificil.

En las arcillas finamente estratificadas, en que
capas delgadas de aicilla alternan con otras de arc-
na {ina que proporcionan ficil drendje, los estuer-
zos debidos a la votacion inducen consolidacién en
la aicilla, efecto que se hace notorio durante la prue-
ba por el pequesio espesor de la estratificacion; por
ello s¢ obtienen resistencias mds altas que las reales.

Una veleta apropiada para medit resistencias altas
ha sido opecrada por Marsal (Rel. 48). En la misma
referencia 48 se mencionan algunos equipos de prue-
ba actualmente en desarrollo y uso para medida de
la resistenaia de los suelos en el lugar.

I.14 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE
L.OS SUELOS GRANULARES

Segiin ya se vio en ¢l paniafo aniarior, los faco-
res que alectan o e resistenaa al estucizo cortan-
te de fos suclos granulares pueden considerarse dentio
de dos clases. La primera agrupa a los que afectan
la resistencia al esluerzo cortanie de un suclo dado,
de los cuales los mids importantes son la compacidad
{4 menudo referida a la relacion de vacios inicial o
a la compacidad rclativa micial) y el esfuerso de
confinamiento (en la naturalesza o en la cdmara -
axial), pero enire los que la veloadad de aplicaadn
de la carga juege también un papel. La segunda cle-
se de factores agrupa a aquéllos que hacen que la
resistencia de un suclo granular sca diteiente de
la de ouo suelo gratiular que tenga ¢l mismo esfuer-
s0 confinante y la musma compaadad.

Latre estos factores destacan el tamano, la {ormua,
la textina y la dstiibuaién gianulomdirica de las
particulas, y su giado de samdad y duresa, delinien-
do cstas witimas condiciones ¢l fendmcno de r1uptu-
1a de granos, que afecta la resistencia de mancia
fundamental.
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A continuacion se analizardn algunas condlusio-
mnes que pueden considerarse de inteids y que se des-
prenden de los resultados de pruebas de laboratorio
y experienaas de campo en relacidn a la acsistencia
al estucizo cortante que pueden desarrollar los suclos
granulares.

En primer lugar existe considerable acucrdo cn
que, en lo que a las aplicaciones pricticas se reficre,
1esulta licito expresar la resistencia al csfuerzo cor-
tante de los suelos granularcs por mcdio de una
ccuacion andloga a la 1-64, segin la cual

s = gtan ¢ (1-64)

en Ja que s representa la resistencia del suelo o, lo
que es lo musmo, el mdximo ecsfuerzo cortante que
¢éste soporta sin falla (v ).

max

En la figura I-19 se muestran las envolventes de
falla, obtﬁ;nidaq en pruebas triaxiales convencionales,
realizadas a niveles de esfuerzos relativamente bajos
para ties arenas, una suelta, otra compacta y una
tercera, cementada. Se marcan los puntos correspon-
dientes a cada prueba, que indican la combinacion
particular dec esfuerzo normal y esfuerzo cortanie
mdximo con que se produjo la falla en el punto. En
el caso de la arena suelta, se observa que se definc
una emvolvente de falla que es pricticamente una
linea recta que pasa por el origen, lo que es lo mis-
mo, el material satisface una ley del tipo de la ecua-
aon 1-64 y el dngulo de friccién interna de la arena
() puede obteneise precisamente del conjunto de
prucbas.

En el caso de la arcna compacia, los puntos re-
sultantes definen en realidad una linea curva, no
muy difarente de una recta que pasc por el origen,
con ¢l dngulo de mdhmaadn ¢ . Para tines pidicticos
es 1azonable asimular Ia curva a una recta que cum-
pla con Las condidones de la Jey (1-61) y en tal
cvo podia caleularse de las pruehas el dngulo 0,
(cstado compacto), necesario para poder aplicar la
ecuaciéon (1-64) a los problemas de campo.

CEMENTADA

COMPACTA

SUELTA

oo
o T

Figura I-19. Lincas de resistencia pata una arcna en ostado
suclto, compacto y cementado.

En ¢l caso de las arenas cementadas podrd tencer-
se una ley como las antciioies, scgiin scan sucltas o
compactas; la difeiencia estriba en Ja resistendia que
exhibird la arena bajo presion normal oxterior nula,
por cfecto de la cementacion (ordenada ¢n ¢l on-
gen), lo que hace que Tavesisiencia en estas pruchbas
quede mcjor expresada por una ley del tipo (1-00),
pudi¢ndose calcular ¢ y ¢ de las pruchas triaxiales
clectuadas y teniendo en cuenta que ¢ representa un
clecto de cementacion antes quec cualquicer dasc de
cohesidn.

Las ideas anteriores permiten obicner expresio-
nes mancjables para la resistenaa al osfucizo cou-
tante de las arenas, en forma apronimada y apropta-
da para mwveles dec esfuerszos relativamente  bajos.
Cuando ¢stos aumentan, el anterior panorama sim-
plista se complica, segin se discutird mds adclante,

Es evidente que es el clecuvo ¢l esfuerso que
debe tomarse en cuenta en la aplicacion de las ante-
1iores leyes de resistencia en arenas. Si la arcna estd
saturada, podridn aparccer pot carga cxterior o por
flujo presiones en el agua, u. En tal caso, s1, como
es frecuente en la prdctica, la presién normal con
que haya de cntrarse en la féimala 1-64 se calcu-
la como estuerzo total, es decir a partir del peso es-
pecifico del suelo saturado, v,,, quc 1nvoluara cl peso
del suclo y del agua contenida, deberd escribirse la
ecuaci(.'m 1-6¢ en cualquicra de las dos formas.

s = ¢ tan ¢ = (c-u) tan ¢ (1-76)

donde ¢ repiesenta el esfucizo electivo y ¢ al total,
scgun sc han definido anterioninente. La caperien
ua de laboratorio ha demostrado que el valor de ¢
cambia relauvamente poco entre la arena scca y la
arena saturada; cl verdadero camibio en la 1csistencia
de I arena estriba en la apaiiddn de la presién neu-
tal mierstaal w, que si e importante puede 1edu-
cir lu resistencia en forma substandal, SI L arend
estuvicra “scea”, a la profundidad z denuo de Ia
masa se tendria, paia fines de resistencia, una pre-
sién normal,

C=0=1z

S1 el nivel fredtico sube hasta Ia supeificie de 1
arena, ¢l valor v, aumenta al valor v,,, que e mayo.,
pero si se desarrollan en el agua presiones ncutrales
de valor u, el esfueizo chspomible para la resistencia

serd:
¢ = (c-ut) = v,z — u

Si u e suficientemente grande, la reustencia pue-
dereducuse a un vador despneciable. Paede vese ¢
tonces dmamente la mfluenaa del ague vy de las
piesiones que pucda desatiollar en los problemas de
ostabnhidad de venas Las Ductwaaones en o nnvdd
fredtico o el flujo de agua a trands de los suclos son
causas comunes del desunollo de presion ucutial,

St la presion neutral auwmenta lo suliacenie, Ia

diferencia o puede Hegar a ser caro, y la ascna ha-
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brd perdido toda su resistencia, pasando a compor-
tarse como un fluido pesado. Lsta condicidn estd li-
gada no s8lo a la causa que provoque ¥, como po-
dria ser el {lujo de agua, sino a caracteristicas de la
propia arcna; en arenas finas y uniformes o c¢n limos
sin cohesidn, la permeabilidad es iclativamente baja
y cualquicr presion ncutial que se desarrolle tendrd
dificultades para disiparse, siendo estos suelos los
que presentan mids nesgo de disminuir o anular su
1esistencia por este concepto. Las arcnas giuesas y
las gravas pueden llegar a la condicién de resistencia
nula siélo si el flujo es suficientemente grande.

Cuando las arcnas sc deforman bajo esfuerzo cor-
tante, su volumen cambia; si la arena estd saturada,
tal cambio debe ir acompaniado de una nueva distri-
bucién del agua en los vacios. Si la permeabilidad
del suclo es alta o los cambios anteriores ocurren
muy lcntamente, sélo aparccerdn presiones neutra-
les muy pequciias sin mayor influencia en la resis-
tencia; pero si los cambios son muy ripidos o la
permeabilidad cs relativamente baja se podid llegar
por ciccto acumulativo a grandes presiones neutra-
les, quedando la resistenda muy afectada.

Los suclos compactos sc expanden al deformarse,
segiin ya se dijo, lo cual ticnde a producir tensiones
intersticiales, con valor limite 1gual a la mixima ten-
sion capilar del suelo; este efecto produce un aumen-
to temporal en la resistencia del suelo.

En las arcnas suelias, la deformacion bajo cortan-
te produce disminucion de volumen y el agua gene-
ra presion neutral. E@ valor limite de u es ahora la
presion de confinamicnto del suelo (o) y el minimo
esfuerso efectivo a que pucde llegarse es:

g = ou

Cuando la arcna se deforma por cortante, las pre-
siones neutrales se desarrollan al principio sélo cn
Lo vona de deformacion: depende de T pevmeabili-
dad y de las condiciones de movimicnto mieio del
agua el que Lo presion neatral se mantenga o se pro-
pague por la masa de arena. Lste debilitamiento del
suelo mds alll de la zona inicialmente deformada
transmite lus condiciones de falla y conuibuye a ge-
nerar mds presiones ncutrales en el agua, de manera
que pucde iender a producirse un verdadero meca-
nismo de faila progresiva. A estos fenomenos estin
ligados 11uchos deslizamientos de tiena importantes.

Cuargas relativamente pequeflas pueden  generar
condiciones de falla por desanollo de presién neu-
tral, en condiciones apropiadas, cuando la caiga ac-
tia repetidamente en forma mds o menos ciclica.
Cada aplicacion de carga produce un macemento cn
la presion neutial; si las condiciones de granulome-
uiw y permedbilidad no pamiten que ésta se disipe
antes de la siguiente aphcaadn, se tendrin las con-
digones propicias para ¢l desarollo de una falla.
Lsie s el caso que puede llegar a presentaise bajo
una cimentac.dn de una miquina que tansmita vi-
briciones, tamliadén ¢s ¢l caso de explosiones y tem-
blores de teria duranie o despuds de los cuales pue-

de presentarse el efecto de resistencia nula con desas-
trosas consccuencias (licuacion).

La tensién capilar puede introducir diferencias
en [a resistencia al esfuerzo cortante de la arengz, res-
pecto al estado seco. En las arcnas humedas pucden
desarrollarse meniscos entre los granos y gencrarse
altos esfucrzos de tension capilar en ¢l agud, a los
que corresponderdn fucrtes compiesiones entre los gra-
nos, lo que equivale a un aumento de la presion
efectiva y, por lo lanto, de la 1esistencia. Este ¢s el
efecto de cohesién aparente debida a la capilaridad,
responsable de que muchos irentes de aiena parcial-
mente saturada se mantengan prdcticamente con ta-
lud vertical. Naturslmente este no es un efecto per-
manente, y si el ingeniero confia en él, se enfrentaid
a una falla casi scgura cuando la aicna pierda ¢l
agua por evaporacion o cuando se sature por cual-
quier razén.

Como ya se dijo, la ley de resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos granulares pucde aproximiise
a una linea recta (ccuacion 1-64) de un modo bas-
tante razonable en la practica, siempre y cuando los
esfuerzos normales actuantes en cl plano de faila y
en el instante de la falla se mantengan a bajo nivel
No hay una frontera especifica para definir alto o
bajo nivel de esfucrzo; en la Ref. 49 Lambe y Whit-
man mencionan experinientos en que es¢ limite se
definié entre valores que quizd puedan situarse cn-
tre 5 y 10 kg/cm?, dependiendo mucho, conio quedd
cstablecido, de la compacidad del saclo granular.
Cuando el nivel de esfuerzo normal en la superlicie
de falla se combina con la compacidad dc maneia
que se ticnen envolventes de resistencia mds curvas
(a un gado que la aproximacién a la 1ecta sc haga
con una falia de precision que se consulere indesea-
ble), puede procederse de alguna de las tres maneras
siguientes. En primer lugar puede tiabajarse con la
cnvolvente curva obtenida en las pruchas, lo que se-
guramente comphlica cualquier cilaulo que haya de
hacerse con base en tal envolvenie, In segundo lu-
par, pucde aproxiniase a4 una linca rea salamente
Ia paite de la envolvenie curva comprendida ente
los valores extremos de la presién noimal cu ¢l pla-
no de falla que sc considere actuarin en cl problema
especifico que se estd analizando; esto llevard segu-
ramente a la obtencidn de una ley de 1esistencia del
tipo de la ecuacién 1-66, pues la prolongacion de la
aproximacién recta pucde cortar al ¢je = por airi-
ba del oiigen; naturalmente que el valor de ¢ asi
obtenido tienc poco que ver con el concepto de cohe-
sion ya discutudo y no debe verse mids que como un
parimetro de cdlculo, En tercer lugar puede traba-
jarse con la ecuacion 161, pero considarando en dla
a ¢ vaiable y dependiente de la prosion de confina-
micnto en la fulla [¢ = f (g,) ], s1 bicn este método
sc comsidera poco comodo para los calculos practicos.

Abandonando ¢l examen del panorama geaerai
que hasta ahora se ha tatado, se concluind este bieve
andlisis sobre la 1esistencia al estucrzo cortanie de
los suelos fraccionantes, tal como se considera que
pucde encontrarse por experimentacién de laboraio-
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rio, haciendo algunas consideraciones sobre la in-
{fluencia en los 1esultados de las prucbas de algunos
de los factores que mfluyen en dicha 1esistencia, los
cuales han sido menaonados al pincipio de éste y
en pdrrafos piecedentes.

Sc considerard en pumer lugar el efecto del es-
fuerzo confinante o, utilizado en la prucba. Ya se
ha dicho que dicho esfucizo es fundamental para de-
finir la resistencia adicional que muestra ¢l suelo
granular por clecto de acomodo; cuando el esfucrzo
confmante aumentd, la componente de 1csistenda por
clecto de acomodo dismimuye, a4 causa de que las pai-
ticulas s¢ alisan en los puntos de contacto ¢ mcluso
s¢ 1ompen. Bsta tendencia se muestia claramente en
la Fig. 1-50, presentada por Maisal en la Ref. 24.

La figura presenta resultados para los tres mate-
viales de enrocamiento ya mencionados en cl pdira-
fo I-11. Aparecen dos series de piuebas; a la izquier-
da, con presiones de confinamiento relativamente ba-
jas (hasta 7 kg/em®), las hechas en el aparato ui-
axidal con muestras de 113 cm de didmetro y 250 cm
de alturg, y a la derecha, las realizadas en el aparatwo
rianial gigante, con picsiones de confinamiento has-
ta de 25 kg/am* En ambos casos ¢s notable la ten-
dencia senalada de disminucion del electo de acomo-
do con ¢l aqumento de o

[as pruchas de la wquicrda se hicicion sobre es-
pecimencs secos, en tanto que las de la deiecha so-
bic especimenes saturados; el cambio de indinacion
y tendenaa de las limeas obtenidas indica ¢l efec-
to de la saturadon sobre la resistencia al esfuarzo
cortante de los suclos granulmes (para ver esio, tén-
gase cn cuenta que la escala en que sc ha dibuja-
do o3 o8 logwitmica) Tarclacdn de vacios micial
o la compacidad nicial influye decisivamente en
la resistenaia al estucizo cortante, siendo ¢sta ma-

yor a menor 1cladiéon de vacios o mayor compacidad
iclativa iniciales La Tig. I-51 (Refl [9) alusira esta
tendencia para una arena partcular. Ln la higura se
muestra también ¢l valor de ¢, dngulo de¢ fiiccion
del material particula-particula en el sentido mecd-
nico del término, el cual ¢s naturalmenie indepen-
diente de la compaadad inicial.

La relacén de vacios imicial de un suclo dado
parece, en cambio, no tener influenaa en el valor
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Angulo dc friccién interna en funcién de la re-

lacion de vacios inicial de una arena media a fina

(segtin' Ref. 49).

del \ngulos de friccién correspondiente a la resisten-
cia 1esilual o vliima de dicho- suelo, asi como tam-
poco cn lurelacion de vacios con que se llegue a ecse
estacddo 1esidual, en el cual el suclo se deforma a vo-
lumen constanter y con csfucrzo desviador también
constante.. Iste .ingulo. de 1esistencia 1esidudl és ma-
yor qué ¢,y aparcce sciialado en la Fig. I-51 para.la
arena patticular que en clla se wrata. o

En la Fig. 1-52 (Rel. 19) sc. mucstra la relacion
cenue ¢l dngulo-de friccion intemna, ¢ y la relacién de
vacios: i Il Cll Varios. SllCI()S {)l'ﬂl]ll] 11 Ch, RN

‘Pucsto quc los valores. de op que definen ¢l (,lCC-
to de hcadn particila contra paticula dnicamente,
vaiian pelaivamente poco entie paticutas de dife-
réntes tamanos de los distintos l)lilJl(.‘léllC'bMv que cam-
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ponen los suelos granulares reales, se siguc que ias
difercncias gmndea que se obscrvan en ¢ para una
relacién de vacios inicial -dada, han de deberse al
efecto de acomodo de. los granos.

‘La- composicion  granulométrica del suelo granu-
lar afecta su dngulo de friccion iterna” de™dos. ma-
‘neras. En primer lugar afecta la relacién de vacios
que se alcanza con una encrgia de compactacion
dada, si sc compacta ¢l suclo; como es tun flccxxcx}tc,
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y scgundo, afecta, segun sc ve en la Fig. I-52, al va-
lor de ¢ que sc alcanza con una rclacion de vacios
imcial dada. Para un problgma praictico especifico
(por ejemplo, la construccion de un teiraplén), el
cfecto de la composicion granulométrica del suclo
puede estudiarse haciendo saiies de prucbas triaxia-
les y determinando ¢ para varias granulometiias,
compactando siempre la arena con la misma cnergia.

El procedimiento mids comin para determinar ¢
en el lugar es por mcdio de corrclaciones con resul-
tados de prucbas de penetracion, raszon por la cual
el estudio de tales corrclaciones es tan importante.
Mds adelante se insistitd sobie este importante as-
pecto.

Tinalmente, parece conveniente puntualizar algo
sobre la influencia ya tratada del fenémeno de la
ruptura de granos en la qesistencia al esfuerzo cor-
tante de los suclos granulaies A medida que el cocfi-
cente B de ruptura aumenta, puede notarse una dis-
minucion de la resistencia cn todos los materiales
mvestigandos por Marsal (Ref. 21). Al respecto son
de interés los datos contenidos en lu Fig. I-53. En
csa figura pucde verse también como al aumentar ia

presion confinante, oy, aumenta la ruptura de los
granos.

Entic los fendmenos que afectan la ruptura, Mar-
sal mcnciona la presién de confinamicnto, la distri-
bucién granuloméuica, ¢l tamafio medio y la forma
de las particulas, 1a relacidén de vaclos y, desde lue-
go, la naturaleza y samidad de los gianos.

La rason por la quc la ruptuia ociire en mayor
grado al aumentar el esfucizo de coainamicnto, o,
se ace que 1adica en Jas altas fucrzas que actian en
los puntos de contacto enuie las particulas; dstas au-
mentan con el tamario medio y con ¢l coeliciente de
uniformidad. Masal (Ref. 30) ha compaiado cstas
fucizas intergranulares para una arena tipica y un
cnrocamicnto, ambos bao una presion de confina-
micato de 1 kg/em?, y liegd a la conclusién ue que
son alrededor de dos millones de veces mayores en
cl entocanuiento que en la arena comun, lo cual ex-
plica muchas de las diferenaas de comportamicnto
encontradas entre esos mateiales en la prdctica; este
hecho seialado por Muarsal no debe ser olvidado por
ingenicros que tiabajen con eniocamientos, sea €il
fo relativo a esistencia o a compresibilidad,

O
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Ngura I-54. Distribuadén de esfuerzos totales y cfectivos en piucba de compresién triaxial lenta.

I-15 RESISYENCIA AL ESFULRZO CORTANTE DE
LOS SULELOS COHESIVOS

A Suclos saturados

Se analizan a continuacién las conclusiones basi-
cas a que permiten llegar los resultados de las dife-
rentes prucbas triaxiales en suclos saturados. Como
ya se¢ ha indicado cn el pirrafo I-13, cada prucha
tranial representa unas circunstancias especificas de
trabajo, en lo referente a condiciones de consolida-
cion y drenaje principalmente, antes que una divi-
sién caprichosa o basada en la simple metodologia
de uabajo. A continuacién se analizan los resultados
de cada una de las pruebas por separado, con refe-
rencia al tipo mds tradicional de prucba de com-
presidn.

1. Prucba lenta.—Condicién drenada. Como que-
da dicho, los esfuerzos actuantes sobre el cspéamien
en csta prueba son efectivos en toda etapa sigmlica-
tiva de clla; esto se logra permitiendo el dienaje li-
bre de la muestra y, por lo tanto, la completa con-
solidacién ilel suclo bajo los distintos estados de es-
fuerzos a que sc le somete. En la primeia ctapa, el
espécimen quecda sometido a presidn de agua (o)
actuante en todas direcciones, y en la segunda etapa
se le lleva a la falla con incrementos de carga axial p
(esfucrzo desviador). En la figura I-5¢ (Ref. 47) sc
muestra esquemidticamente la distribucidn de esfuer-
¢cos totales y cfectivos en la pruchba.

In esta prucha no hay cambios cn los estuerzos
ncutrales y cualquier aumento en el csfuerzo total
produce el conespondiente aumento en el esfucrzo
ctectivo. Durante clla el suelo se consolida, dismimnu-
yeado su reladdn de vadios y su contenido de agua,
Aunque el mecanismo de esta consolidaadn es esen-
cralruenie el mismo deserito al uatar de compiesihi-
lidad de suclos cohesivos, Ja anva de compresibili-
dad s shora diferente, por ser distinto el cunpo de
los esfuersos actuantes, Kl efecto del anilio de confi-
nannenio aue se tene en la prucha de consoludacidn
comvenciona nnnone Ia condicion de que Las deflo-

maciones en las dos dirccciones horizontales son nu-
las (e2 = g5 == 0) y de que los esfucizos principales
en tales direcciones son iguales entre si e iguales a
una fraccién, K, del esfuerzo normal principal ver-
tical, oy (0o = o3 = Ko,). Asi, si se hiciesen sucesi-
vas pruebas de consolidacién convencional para car-
@as verticales crecientes, se obtendrian los circulos de
Mohr quc s¢ muestran en la figura I-55 (Ref. 5i).

Sc denonnna trayectoria de los esfueizos actuan-
tes sobre un cierto plano particular al lugar geomé-
trico de un punto de los sucesivos ciiculos de Mohr,
obtenudos al hacer un conjunto de pruebas, que re-
presenta a la combinacién de esfuerzos normales y
cortantes actuantes en cada prucba sobre dicho pla-
no. En la Fig. I-55 sc dibujé la trayectoria de esfuer-
zos para tes pruebas sucesivas de consolidacién uni-
dimensional cscogiendo como plano de interés aquel
en que se presenta el esfuerzo cortante midximo (li-
nea 1-2-3). Pucde verse que la trayecteiia de esfuerzo
€s una recta.

En la prueba lenta, las cosas son diferentes a la
prueba de consolidacién unidimensional convencio-
nal, en el sentido siguiente: La consolidacién del es-
pécimen durante la primera etapa suele ser iséiropa
(¢y = 0, = &3). Después de la consolidacidn en la
primera etapa, se aunienta el esfuerzo desviador,

aT
TRAYECTORIA DE ESFUERZOS
PARA LOS PLANGS OC MAXIMO
ESFUER 20 CORTANTE
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Figuia I35, Gueulos de Mohr v travectorrs de esfuerzos en
Lt prueba de consohdaaén unidimensional,




78 Bieves nociones de mecanica de suelos
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TRAYECTORIA DE ESFUERZOS
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Figma 1-36. Traycctoria de esfuerzos en una prucba drenada.

mantcniendo constante el esfuerzo lateral, ¢, dado
por el agua. En 1a Fig. 156 (Ref. 51) se muestra una
trayectoria tipica de esfuerzo en el plano de corte
mdximo (para tcner datos comparables a los de Ia
Fig I-55).

Las prucbas de Ia Fig 1-56 se hicicron aplicando
al espécimen un esfucr/o o4 con agua y un esfuerzo
normal ¢y, mayor que g, lo que equivale a producir
en la piimera etapa una consolidacién anisétropa
(¢; > 0» = 03), lo cual también cs prictica comun
en los laboratorios. A continuacién se aplicd al espé-
cimen un esfuerzo desviador o, igual a la carga de
preconsolidacion del suelo, variando la presién de la
cimaia a un valor Ko, y permitiendo la consolida-
cién del espécimen bajo csos esfuerzos; asi se obtuvo
el cstado de esfuersos efectivos representado por el
chiculo 2. En seguida y ya sin variar el esfuerzo de
cimara ¢; = Ko, se pasd a la segunda ectapa de la
prueba, aplicando al suelo un csfucrso vertical, por
el vistago, o, para obtener el circulo 3.

Ia wayectoria de esfuersos para el plano de corte
maximo e¢s ahora 1-2-3, diferente de la mostrada cn
la Fig I-55 para el caso de la prucba de consolida-
cion, lo cual es ldgico si se piensa que en aquel caso
existe il rigido confinamicento lataal, que no se
tuene en ¢l caso de la prucba triaxial.

Cada dia se hace un uso mais: extenso de los re-
sultados de la consolidacién triaxial, que suelen ex-
presarse en grdficas esfuerzo vertical-deformacién ver-
tical (o asentamiento).

En general, existe la tendencia a pensar que los
resultados de la consolidacidon triaxial pueden ser
mds apropiados paira describir el asentamiento de cs-
tratos grucsos de araillas o limos plisticos, pero Lo
davia estd muy extendhido el uso de la consohidacion
convencional para definir la compresibilidad de todo
tipo de suclos cohesivos.

Como un resultado de la consolidacion uiaxial,
durante una prucha lenta (dicnada) se reducen cn
la muestra tanto el espadiamiento entre las paiticu-
las, como el contenido de agua, por tal motivo se
hacen nds fuertes los nexos cnue las particulas, en
forma proporcional al estucerso confinante y, por cllo,
la resistenca aumenta proporcionalmente al esfuerso
confinante clectivo; a esta situadion coiresponde una
emvolvente de resistencia, obtenida ¢n una secuela de

v
1

l
]

g
i . B e . \ i
I § AT - Lo crroek s T e LR S 2 T
" g, ww e A - s ' A
of i . -
: L -
it . L
e ‘ o
|~ Pa

' 3

@ .
{ [
Yo . !

3 ) . 5

{ s
{ s
£
N

R

SR
{
L
™
§ ~ - H
7 - -
F s
{ 7 Ut - -
4 e L ? ———
;7 3 . A W s R v e P o
| SO PRSP DU AP "R Y o - T e

Camaras triaxiales.

varias prucbas, won esfuersos crecientes, que sea una
linca recta que pase por cl ongen (Fig. 1-57).

El dngulo ¢ sc¢ denomina .dngulo de iesistencia o
de friccidon interna del suclo cohesivo y suele variar
entre 20° y 30° Los valores mds altos suclen estar
asociados a arcillas con valores de indwe de plastici-
dad entre 5 y 10 y los mas bajos a indices mayores
de 50 6 100, lo que verifica el efccto de la repulsion
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Figura 57, Linca de falla de arallss saturadas y normalmente consolidadas en prucba lenta.

entre particulas y del agua adsorbida sobre los ne-
xos entie los ailstales, pues a altos indices de plasti-
cidad sc uenen las condiciones mJds desfavorables en
tales conceptos.

Cuando una aralla se cuga en la cimara wiaxial
con csfuersos menores que su carga de preconsolida-
caon (o, < ¢,), aun cuando pueda haber tendencia
a Lo expansion con absordion de agua, sus particu-
las no vuelven a su espaciamiento or.ginal y la 1cla-
cién de vacios no alcanza tampoco ¢l valor original,
atarior a la consolidacion bajo ¢, Por lo anterior,
las fucizas auactivas entie las paticulas no se redu-
cen tanto come podiian hacerlo y, en consccuenaa,
la resistencia o esiucizos menores que la caiga de
preconsolidacidn ya no es proporcional al esfuerso
clectivo de conflinamiento, sino algo mayor, csto hace
que la cnvolvente de resistencia (Fig. 1-57) se aparte
de la recta y se desariolle sobre ella para valores del
esfuerzo aplicado menores que ¢, Naturalmente que
ese trumio no recto de la envolvente representa el
comportamicnlo en cuanto a resistencia en  prucha
drenada. De esta maneira, la tesistenda de una arcl-
lla en prucha drenada puede representaise por la
expresion

VRO an (1 (nl)
pare valores de L canpa aintha de Lo carga de pre-
comsolidacion  {condicion de suclo nonmalmente con-
solidado), y por la expresion

s = ¢+ o tan ¢, (1-660)

v valores de L carga menoies que la caiga de
precomoiidacidn (condiadn de suclo  preconsoiuda-

do). Naturalmente que cn este dltimo caso ¢ y ¢y
habrin de obteneisc haciendo una apioximacién a
una linea 1ccta en la cuvolvente curva, por lo que
no puede consideraise que signifiquen mds que pa-
rametros de cilculo sin un signilicado tedrico peciso.

La resistencia drenada de un suclo cohesivo, tal
como se obiienc en una prucba lenta, representa ia
resistencia que ¢l suclo desarrollard cuando quede
sometido a cambios de esfuerzos, de manera que el
suelo lleguc a consolidaise por completo bajo los
nucvos; esto implica las condiciones de drendje apro-
piadas y el transcurso del tiempo suliciente. Repre-
senta la resistencia que se alcansard en un caso real
a laigo plazo cn condiciones ordinarias en que no
existe un impedimento especial a4 la consolidacién
del suclo bajo los esfucizos que se le aphquen. La
resistencia drenacda también debe usarse en la reso-
lIucién de los problemas pridcticos que sc haga con el
método de los esfuerzos efectivos, ¢l cual se describe
con detalle mis adelante y en ¢l que se determinan
las condiciones de falla a paiur de los esfucrsos tota-
les v de la pesion neunal, o5 paiticularmente il
en los problemas en que ocuiran cambios compli-
cados en las condiaones de carga y en los movaaien-
10 del agua en el subsuelo

2 Praeha dipida consolidada Condiadn con con-

solidliaon y s dienage

En esta prucha se ostablece mds maucadamente
que en la lenta la disunadn enuce la pumaa ctape,
con consohidacidn baju los estuersos aplicados usual-
mente en condicion hidvostitica (o = o, = g),
pero a veees en alguna condicidon anisdnopd, y la se-
gunda etapa, de falla, en Ia que se carga al espéci-
men con un esluerso desviador aplicado sin peimitil
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dienaje v, por lo tanto, con consohidacion adizional
A medida gue se aplica cl esfuerso desviador se va
desarrollando presion ncutral en el agua intersticial,
por lo que durante toda la segunda ctapa de la prue-
ba los esfucrsos efectivos ya no serdn iguales a los
totales, sino que sc verdn disminuidos vertical y late-
ralmente por el valor de dicha presién neutral.

En la figura I-58 se muestra la distribucidn de los
esfucrzos totales y efectivos en esta prucba.

El esfuerzo principal total mayor en la falla es
o, = ¢, + ,’)’( y el total menor es o4 LEs fundamental

para la compension de la prucba el valor que alcan-
ce la presién necutral, u, que se desarrolle en la eta-
pa de carga axial. En arcillas normalmente consoli-
dadas, ¢l valor de u depende sobre todo de la sensi-
bilidad de la estructura; es decir, de la facilidad con
que ¢&sta se degrada con la deformacién bajo cor-
tante. Si el suclo se comportara de un modo perfec-
tamente eldstico se tendria

.Pl
3

scgin se hace ver en la Ref 47. En realidad existen
en ¢l suelo cfectos plisticos que apartan su compor-
taniento dcl puiamente cldstico; las pérdidas de
cstiucturacion hacen que dicha estructuia transmita
al agua lo que ella deja de tomar como piesién efec-
thva. En suclos de sensibilidad baja y media se han
medido en la falla piesiones neutrales comprendidas

b,

u =

entie y j)’c al finalizar la ctapa de carga de una

prueba rdpida consolidada, en tanto que en sueclos
altamente scnsibles se pucde llegar a 1.5 p/. A prime-
ra vista pudiera parecer paradéjico obtener u > p';
es decir, que en la segunda etapa de la prueba cl
agi desavrolle en la falla presiones mayores que ¢l
ostuerzo vertical wotal aplicado, pero 1a paradoja se
desvanece al tomar en cuenta la desintegradidn pa-
aal de Ia estuctura wohida por la deformadidn que

ESFUERZOS TOTALES
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(De consolidacion) (De falla)

ticne lugar en arcdlas muy sensibles v que afecta in.
cluso su capacidad e resistir las presiones hidrauli-
cas en la camara, correspondientes a la primera ctapa
de la prueba (que son cfectivas en la segunda); asi,
el agua no solo ha de tomar todo ¢l csfuerso des-
viador, sino que sc ve obligada a cooperar para resis-
tir la presién hidrostdtica.

Una ecuacién gencral para representar la presion
neutral es:

Au = A (Ag; — Agy) (1-71)
En esta relacion 4 es un cocficiente de presion
de poro que describe el efecto del cambio de 1a dife-
rencia enue los csfuerzos principales (Refs 47, 32
y 53). Para muchas ardillas saturadas no consohida-
das A4 vale aproximadamente 1. Para arcillas fuerte-
mente sobreconsolidadas o mesclas compactas de are-
na y arcilla, el aumnento de esfucrzo cortante descriio
por la diferencia Ae; — Acg,, produce un aumento
de volumen similar al que ocurre cn las arcnas com-
pactas cuando s¢ deforman en cortante. Para tales
suelos 4 < 0. En las arcillas ligeramente sobiecon-
solidadas A vaiia de 025 a 0.75. En las arcillas sen-
sibles, como sc vio, A4 podrd tener valores mayores
que 1. En cada caso, ¢l valor coriecto de 4 habrd de
ser determinado en pruebas en que se mida la pre-
sion neutral en cl instante de la {alla incipiente.

Si se hacen varias prucbas 1dpidas-consolidadas
con csfilerzos aiccientes a varios especimencs de un
mismo suclo, serd posible dibujar circulos de Mohr
en un diagrama t — ¢ y obtencr la envolivente de
resistencia del suelo Ysto puede hacerse ahora de
dos maneras: una inmediata, a partir de los esfuerzos
totales, que ¢l operador conoce en todo momiento de
la prueba y en ia falia en particalar, y otia a pairuir
de los esfuerzos clectivos, para trazar la cual serid pre-
ciso conocer la presién neutral, cuando menos cn el
imstante de L falla incipienie. Esto pucede haceise
hoy con hastante failidad, pues o ose puede st
por métodos tedricos (Refl 17), o en pruchas en qiie

£SFUERZOS EFECTIVOS
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Figura 158, Distnbuadn de osfuerzos totales y decivos en piucha de compreaon  uiavial 1apida consolidada.

O



.

o~

Suelos saturados 81

I'u,um I-59. Linca de falla en plucba mpxd1 consohdada, en svclos satutados” y noxmalmcntc consolidadlos.
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se nmuida <Ja . presion ncunial: directamente en la ci-
mara wiaxial (Ref. 52) ¢ La TFig. I:59 mucstra las cn-
\01\ cntes obienidas -civ ambos -cases, Razonando igual
que e ¢l caso de’ la-prueba -drenada, pucde com-
prenderse’ 1d «rasén por la que las emvolventes son
1ectas’ por antiba-de la caiga de preconsolidacién, ‘o,
‘abajo de Ia cual, el suelo exhibe una resistencia algo
mayor que la correspondiente a la envolvente 1ccta.
" Al electuar prucehas con-medicién de presion neu-
tial, puede’ condliiise que es bastante correcto supo-
“ner que! losciiculod de esfucizos electivos son tangen-
-tes a”la-linca’ de falla obtenida en pruebas-dienadas.
I })1r1 cl n.ﬂn]o e ndopn cl criterio de los’ cs-
fucizos totales, la ley de resistencia del suclo arriba
de la carga de picconsolidacién pucde ponerse como

(1-69)

s = ¢ tan ¢,
y &, recibe el nombre de dngulo aparente o de resis-
tencia no drenada del suelo; s en rigor sélo un pam-
metro de cilculo, cuyo verdadero significado tedrico
es, por lo menos, muy dificil de cstablccer “
En términos de esfucrzos cfectivos, la, resistencia
para el intervalo ‘normalmente consolidado- puede cs-

I

txb]cccrsc en la piucba r.lpld.l consolxdadd por 1.1 ex-

px esién' -+ - - - e

tan ¢

tumbién del tipo de la ccuacién  (1-64), usando el
dngulo de resistencia, &, obtenido de la envolverte
de o»xfuerzos efectives, tal conio se obtendifa con prue-
bas lentas,

El ingulo ¢, suele ser del orden de /2.

La prucba rapida-consolidada repiesenta lus con-
diciones de un suclo que primcramente se consolida

fl

s = (¢ — u) = o tan ¢ (1-64)

- ‘ . ) S

bajo- d >peso de una estructura y que despuds queda
sometido a un rdpido incremento de esfucrsos por-la
construccion de una estructura que pucda afadirse
o por-la acciédn de una- carga viva accdidental. Sucle

—emplearse para‘1cpresentar las condiciones de cimen-

5

f

taciones de teriaplenes en ‘que la construccién dura
mds "que el tiempo requerido por cl suclo para-al-
canzar una consolidacién significativa. -
Lo Peeoos g e ! -, Le et
*3. Prucba ripida.—Condicién no dienada. -
En esta prucba tanto el-esfucrzo de confinamicn-
to, dado -con la- presién’ del agua en la camara, como
el esfuerzo desviador, sciaplican de.manera .que no'se
permite ninguna consolidacién del espécimen; costo
se logra cerrando la vdlvula de salida de Ia cimara
hacia la bureta y/o aplicando los esfucrzos ¢on rapi-
dez suficiente. La relacidén de vacios de la muestra y
su contenido de agua permanecen en principio inva-
riables y se’desarrollan presiones neutrales cn el in-
terior del espécimen.

Si la muestra proviene de la profundidad z y v
es su peso especifico, representa un suelo que estaba
consolidado a la, presiéon vz Si se somcic la mues-

tra a esa presién dentro de la cdmara en la primera

etapa de la prueba, teéricamente la estructura sdlida

“del suclo tomard toda la cnga y el agua de Ia mucs-

tra pasard a un estado de presion nula a partir de
la_ ‘tensién que hubiera desarrollado al ser extraido
cl espécimen -de su lugar natural. Por oma parte, st
la presién que se ejerce con el agua es mds grande
que la que cl suelo tenfa en la natwialesn, todo el
exceso lo tomard en teorfa el agua conicnida en la
muestra, 'sin que s¢ modifique el grado de consolida-
cién del espécimen ni la magnitud de los esfuerzos
efectivos, y ello sin que cambie la relacion de vacios,
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el espaciamiento entre las particulas o la resistencia
del suclo, sea cual sea el valor de la presion aplicada
en la camara, Consccuentemcente, al no variar los cs-
fuersos efectivos, la tesistencia mosirada por el suclo
(p.") es constante, cualquicia que sca la presion del
agua en la etapa inicial, esto se traduce en ¢l hecho
de que todos los circulos de Mohr correspondientes a
esfuerzos totales scan iguales, siendo una linca hori-
sontal la emvolvente de resistencia contespondiente a
dichos esfucizos totales. En la Fig. I-60 sc mucstra la
distiibucion de esfuerzos en el interior del espécimen
durante la prueba ripida.

Lu lu puimera ctapa sc supone que la presion hu-
dhostdtica en la cimma o la yz que el suelo tenia
cn la natwalesa, mds un certo valor aiburario, A.
Consecuentemente, se desarrollard en el agua de la
muestra una presion neutral w; = A, En la segunda
ctapa se aplica el esfuerzo desviador, p.”, con el vis-
tago de la cimara, y al final de ella se habri desarro-
llado en el agua una presion ncutral adicional, w,.

Al sumar las dos ctapas se ticiie una piesion neu-
ual total u = w; 4+ w, Los esfucrsos electivos serdn
los totales micnos dicho valor de .

g

~Esfusrzos
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G=0+P
%1%
L
63 5'3=O'3-U=
; — | e
=7Z"U2
Figura 1.60. Distubuadn de o
I[ fucrzos  totales y
a; efectnos en prue-
ba' de compreaon
triaxial ripida.
o.=0,—u =0, — (i + w) = (yz+ 4 -
- A+ u) =y — u,
oy =0y + p = vz — u, + p”

Es de importancia hacer notar que, como sc dijo,
el valor de los esfucizos efectivos resulta ser inde-
pendiente de A, de manera que todos los circulos
de esfuerzos totales, obtenidos mediante una scrie de
pruebas con esfucizos totales accicntes, ticnen un
solo y mismo citculo de esfuerzos clectivos coriespon-
dientes, por lo que todos los circulos de esfucisos to-
tdes deben ser iguales entre si y la envolvente de
10sistencia de esfucrzos totales debe ser una lined ho-
1icontal, tal como ya se habia etableaido. Ln la
TFig 1-61 se mucstra tal envolvente de resisiencia, 1¢-
laciondndola con las correspondienics a prucba len-
ta y ripida consolidada.

Puede verse que la ordenada al origen de la linea
de falla se asemcja mucho a la resistencia del esiuer-
10 cortante del suclo en su condiciéon original, conso-
lidado bajo la carga de suelo suprayacente. Esta o01-
denada en ¢l onigen se denonuna la cohesion del

Esfuerzos totaiss
%(neo de falla en prueba raplda (R)
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Figwia I-61. Linca de falla en prue- 3 U2 — Bz -

ba tnanial vipida.



suelo, Ilamidndose suelo puramente cohesivo al que
en un problema dado le sea aphcable una envolvente
Jde resistencia hotizontal. Cuando le scan aphcables
las condiciones de la prucba ripida (fin drenaje y
sin consoindacion) la resistencia de dicho suelo sera
simplemente

s = (1-65)

y el dngww de friccion apaiente resulta ser cero en
este caso. Iiste dngulo tampoco es mdis que un pard-
metio de «dlculo, que se usaid cuando se rabaje con
el métode de los esfuerzos totales en un problema
prdctico en que las condiciones de la prucha wipida
sean acpresentativas de aquella a que rcalmente es-
tard somctido ¢l suclo. Sin embaigo, en la prucha
1cal el Jinsulo de falla de Ta mucstra no es de 45°,
como lo saifa si el dngulo de hiccion apaiente fuese
el realmienic reprosentativo de la resisteneia ficao-
nal de Lo muesta (dste es natugalmente ¢, ligado a
los osfucizos efectivos actuanies, que puede medirse
en una e lenta o en una 1dpida consolidada con
determin reidn de la presidon nceunal).

La resvistencia no drenada representa la 1osisten-
cia que tiene un suclo natural. Puesto que la mayor
parte de las constiucciones se Ilevan a efecto con mu-
cha rapaies en comparaciéon a los tiempos que nece-
sita L arolla para consolidarse, Ta iesisienaa s die-
naje debe usaise en la mavoria de los problemas de
diseiio \unen aquellos casos en que la constiue-
con o wan lenta gque durante ella ocutien aumenios
sigiiuficativos de La 1esistenaia por consolidacion, sue-
le inase 1a resistencia no dienada para obiener datos
de provecto, por representar un valor mummo y, poi
ende, conservador. Cuando se piense en la uulizacidn
de Taresistenaa no dienada para obtenadn de vado-
1es de proyecto, han de vigiluse aquellos csos en
los que los esfucrzos tinales aplicados al suclo pue-
dan ser menores que Lo carga nnaal que éste sopor-
Liha, tal o frecuentemente la o situdacion en excava-
agones y on problemas deestabiludad de waludes Ln
dichos casos, para condiciones de proyecto o corto
plazo, cuando ¢l suelo no ucne uempo suliciente
para expanderse, pueden ser aplicables las condicio-
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Piucba de compresién simple

nes de resistendia s dienaje; pao o lago plivo ¢l
suclo se deinlita y ¢} uso de Ja pracha ripida pucede
quedar fuera de la segunidad,

La resistenaa no dicnada depende del estucizo
micial « que estaba sometido ¢l sucio en s luga
natural, de sa caga de preconsolidaadn y de la en-
volvente de Lalla de Mohi conespondicate o condi-
ciones con drenaje. Ln suelos compiesibles, la e
sion que soportaba el suelo en su lugar naiural se
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rejaciona con la relacidn de vacios por la curva de
compresibilidad  Como resultado de lo anterior, la
1osistencia no drenada de una acilla satmada aumen-
ta cuando disminuyen la relacidn de vacios y/o ¢l
contenido de agua, En suelos normalmente consoli-
dados ana grdfica de 1elacion de vacios o ¢l conteni.
do de agua contra la resistencia no drenada es apro-
zimadamente una linea recta.

4. Trucha de compresiéon simple,

Scptin ya se dijo, esta prucha se realiza aplicando
un osfucizo axial a un espédimen, sin la ctapa pre
via de presion hidrostidtica. Prdcticamente sélo cxiste
la ctapa de carga, que conduce cl suelo a la falla;
sin embargo, en vias de simplificacion, podria consi-
derarse como primera ctapa el estado inicial de la
mucstra, sin csfuerzos cxteriores En esta primera
etapa (Fig. 1-62) los esfucrzos totales son nulos y el
agua adquicre la tensidn de preconsolidacidn  (vz)
que cl suclo tuviere en la naturalesa; csta tensidn
del agua comunica a la estructura sélida los esfuer-
7os cfectivos necesarios para que la muestra manten-
ga su volumen.

En Ia segunda ctapa es llevada a la falla con la
aplicaaén del esfueizo axial (q,), quc mide su re
sistencia en este tipo de prucha, originando a la ves
una presion neutal adicional w,. l.os esfuersos cfec
tivos que aparecen al final de la prueba, en ¢l ins
tante de la falla, se muestran en la misma Fig. I-62
y valen )

o =0 —u=— (0, +uy) = ~ (—yz + w) =

= vz — u,
R N/ Pl R T S/

Nétese que el esfucrzo principal menor efectivo es
teoricamente ¢l mismo que se tuvo cn la prueba
triaxial rapida.

Por ecllo, I6gicamente debe esperarse que el e
fuerzo desviador mdximo nccesario para hacer falla)
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Figura 1-63. Chculos de ¢sfuerzos totales y efectivos en prucha
de compiesion sumple.

la mucstra en la prucha aqui tratada (q,), denomi-

nado resistencia del suelo a la compresion simple, sea

¢l mismo p” de prueba rdpida. Sin embargo, la pruc-
(o

ba de compresion simple no es una triaxial rdpida;
el método de piucha es fundamentalmente distinto
v en ningin caso es licito usar los datos de esa prue-
ba para complctar envolventes obtenidas con pruchas
rdpidas. Es muy normal que ¢, resulte un poco me-
nos que p” pero en aplicaciones pricticas sencillas

puede considerdrsele como igual

Fn la Fig 1-63 aparecen los circulos de esfrersns
totales (1Y v efectivos (1Y correspondicites al ins-
tante de falla incipiente cn este tino de prucha v su
posicidn relariva a Ja linea de resistencia en pruchas
triaxiales. Debe notarse que la figura se¢ dibuja con
la suposicién de que la carga de preconsolidacidn del
suelo es vz

La resistencia del suelo a la compresién simple
se ha usado como medida de la sensibilidad de 1a
estructura de un suelo a la deformacion, comparan-
do en un mismo suelo el valor de a4, en los estados
inaltciado y remoldeado. La pérdida de resistencia
centre ambos estados se toma como la medida indi-
cada. Se define asi la sensibilidad de un suclo como

inalterad
5, = _u (inalterado) _ (1-72)
q, (1cmoldeado)

B Suclos no saturados

Rasicamente, la resistencia al esfuerzo cortante
de los suclos no saturados envuelve los mismos con-
ceptos que Ta de Tos suclos sarurados: pero existen
cntie ambos casos algunas diferencas moy sicady-
cativas T'n los suelos no saturados los noros contienen
agua sélo parcialinente y en ellos existe abie en una
proporcién acoide con el grado de satwmiacion; la
gran diferencia de comportuinicnto mecdinico entc
ambos fluidos impone caracteristicas -de compoita-
miento muy complejas al conjunto. Desde tuego, den-
to de Ia actual manera de concebir la resistencia il
esfuctzo cortante de los suelos sigue siendo cicito
que es cl esfuerzo efectivo el que contiola Ia compo-
nente friccional de dicha resistencia. Los osfueivos
cortantes son tomados s6lo por las particulas sélidas
del suelo no saturado (esqueleto), cxcepto a niveles
de deformacion muy altos; en cwnbio el esfuerzo
normal total en cualquier plano se descompoue en
general en dos partes, una correspondicente al esfucr-
/0 cfectivo transmitido en ¢l esqueleto mineral vy
otra neutralizada por la presidn del fluido en los
poros del suclo. Pero ahora la presion ncuwral es una
comhinaciéon muy complicada de presion y tension
capilar en el agua y de presién en el afve. aue depen-
de del grado de saturaciéon y del tamaio de los poros
del suclo.

Si hay un solo fluido en los poros, sca aune o
agua, ¢l esfucizo normal efectivo medido por la ccua-
cién ya establecida es:

C =06 T u
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Figura I-64. Piucba triaxial sin drenaje en un suclo parcialmente saturado.

donde ¢ o¢s ¢l esfucizo clectivo, o el total y u Ia pre-
sion newtial, En los suelos parcialmente satwados
sucle haber dos fluidos en los poros, los cuales puc-
den estar en equilibrio a presiones que dificren con-
siderablemiente en uno y otro a causa de la tensién
superficial. Bishop (Ref. 54) ha propuesto para re-
presentar al esfucrzo cfectivo en este caso una expre-
sion del tipo

c=0 —u, + X (n, — u,) (1-73)
donde 1, representa la presion en la fase gascosa (gas
0 vapor) y u, la presién en la fase liquida. El pard-
metro X vale uno para suclos saturados y cero para
suclos sccos; sus valores intermedios dependen sobre
todo del grado de saturacion, pero cstin influidos
tibién por otnos lactores tales conmo la cstiuctuna
del sucelo, Jos ados de humededimiento y secado a
que dste esté eapucsto y los cambios de esfuctros que
s¢ tengan para un valor particular del grado de sa-
turaaon, kol menaonada sefaenca 51 ose muces-
tan determunaciones de X para algunos suclos par-
ticulaies, desde luego X acce al accer ¢l grado de
Satul aLion.

Los valores de w, y u, que sc ticnen cuando se
somete 4l suclo a un cambio de esfuerzo Ao han sido
estudiados por Bishop y Eldin (Ref. 55) y por Skem-
ton (Ref. 56). Segun cstos autoies, al aplicar ¢ un
suclo parcialmente saturado un inciemento hidrostd-
tico de csfueizo, Agy, se produce un ‘aumentc tanto
en la presion del agua, como en la del aire, de acuer-
do con las relaciones.

Au, =

a

B Ao,

Au, = DB Ao,

Las expresiones anteriores sirven paia definir los
coclicientes de presion neunal B,y B,. En la Ref. 56
se dan valores upicos de B, para suclos parcialmente
saturados, con variaciones de 0.10 a 039, indicando
encada caso qué parte del esfuerzo aplicado ¢ to-

nielo por A 1

W

Cabec un enfoque similar para expresar ¢l aumen-
to dec la presién cn el agua y en el aire al aplicar un
incremento al esfucrzo desviador que sc ejerce sobre
una muecstra dc suclo; ahora

Au, = A, (Ac,

a

Agy)
Au, = 4, (Ac; — Acgy)

Valores tipicos de «, en la falla han sido repor-
tados por Bishop y Henkel (Ret. 57) quedando
comprendidos entre —0.28 y +0 27 para mucstras de
suclos compactados parcialmente saturados.

LEn prucbas niaxiales sin cienaje en suclos par-
clalmente saturados, la resistencia al esfucrzo cortan-
te aumcenta con la presion normal extenor, pucs la
compicsion del aire pesmiite el desanollo de estucizo
clfecuvo; sin embargo, el aumento de rcsistencia se
llace cada vesr menor, por cl electo de disoludon det
aite en el agua de los poros, que s¢ hace mis fial
seguin aumenta la lncw')n en ¢l propio anre. Cuando
los suveles de estucerso son sufiaentemente altos, ia
baja compresibilidad del conjunto agua-aine disuclw
y la disminucion del volumen de vacios por deforma-
cion se concitan para producii cn el espécimen un
comportamiento similar al de los suclos saturados,
con un dngulo ¢ cn la envolvente de falla que tien-
de a ser caro. La envolvente de esfucrsos totales no
Cs pucs una 1ccla, sino una canva que dende a la
horizontal. Los paidmetros de 1esistencia ¢ y ¢ solo
pucden definirse si se aproxima a una recta aquel
tramo de la curnva que comprenda al intervalo de
esfuerzos normales que 1ija en el problema particu-
lar de que sc tate. 51 se ha de 1esolver un problema
con cl aiterio de eslucizos totales, y ose ¢ el caso
mds comun en »uclos no saturados, es de la mayor
importanua reproducir en la prucha de laboratorto
condiciones lo mis representaiivas que sea posible de
las de campo Ln la g, 161 se muestia una envol-
vente tipica de suclos no saturados en piuchas ui-
axiales s drenaje.

No es posible 1calizar prucbas con drenaje en
suclos parcialmente saturados, con €l mismo sentido
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¢ interpretacion que las pruchas lentas normales (es
deen, prucbas en que la presion neuual sea nula en
toda ctapa signilicativa), pues cllo mnplicaria des-
nue las tensiones capilares y para lograr tal fin s
preqso saturar la muestra, Siose desea trabajar con
esfuerzos clectivos, para obtener la cnvolvente cores-
pondiente lo que se hace ¢s saturar la muestra y su-
poner que tal proceso no produce caminos significa-
tvos en ¢l valor de ¢; este criterio resulta conserva-
dor en los andlisis prdcticos, pues la resistencia sucle
disminuir con la saturacion.

En suclos no satwiados es comin la prucha con
dienaje, paro a humedad constante, en ue se man-
tnene a la muesua sin cambios de humedad y se
controla la piesion del ahie en lo que sea preciso
para Togrm tal fin En este upo de pruchas basta me-
dit la presion neuual en el agua de los vacios pata
conocel la prosion intersticial

Las envolvenies de 1esistencia de los suelos no sa-
twados en prucha rdpida (sin dienaje) se acercan
mds y mds a la forma correspondiente a los suelos
saturados, a medida que el gado de saturacion au-
menta, como o ldgico que suceda En la Ref. 47 pue-
den veise resultados de laboratoiio cn corresponden-
cia con la afirmacion anterior.

Un caso de fundamental importancia de suelos
no saturados, por cieito de gran nterés para ¢l -
genicro especialista en vias terrestres, s el coirespon-
diente a suclos compactados. Lxiste ya bastante in-
formaciéon en to1mo a este tema, pero no serd tratada
en este lugar, sino en cl capitulo cmrespondiemc a
suclos compactados, en pdginas subsecuentes de esta
obra.

C Aplicacion de los resultados de las pruebas
triaxiales a los problemas pricticos

Ln la pradica, cuando el ingeniero necesita co-
nocer las caracteristicas estuerzo deformadion y resis
tenaa de un sucto dado, con vistas a o obtendion de
datos para diseiio de una obia paticular, 1cecurie
por lo general a las pruchas de compresion tianial.
De inmediato surge entonces la pregunta de cudl o
cudles de esas pruchas ha de realizar para el pro-
blema en cuestion y qué intaipietacidon ha de dar a
los 1esultados obtenidos.

El eriterio para la cleccion de las pruchas 1esulta
obvio después de anahizar las vaitias disponibles; en
cada caso deberd hacerse aquella prucha o piucbas
que mejor refleje o aellejen en el Laboratoio las an-
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Figura 163, Obtenadn de la rewsienaa al esfucerzo contante
del sudo uabajando con osfuaizos dfectivos

cunstancias a que el suelo va a cstar expuesto cn la
obra de quc se tate.

Es condiaidon previa indispensable que el ingenie-
ro analice con buen aiterio las diferentes clapas por
las que cl suclo atravesard durante la vida de la onra
y ello desde el primer instante de su construcadm;
s6lo asi podid jusgar corrcctamente las condicionds
criticas para las que el disefio ha de ser cfectuado;
debe tenerse muy en cuenta que no ¢s de ningtn
modo raro que esas condiciones aiticas s¢ presenten,
en lo que se iefiecre a la masa del suclo afectada,
largo dempo despuéds de erigida la estructura en cs-
tudio. Se comprende que tambidn es indipensable
al ingenicro, con vistas a normar su criterio, un co-
nocimiento amplio y meditado del perfil de suclo ¢n
estudio, de sus propiedades basicas y de ias condidio-
nes de drenaje aue se presentardn en el ranscuiso
del nempo. Las condidones de preconsolidacion de-
ben ser cspeciabinente investigadas, pues ellas ten-
dran gran influencia en el comportamicnio geneial,

En el momento presente existen dos criterios paia
la determinacion prdictica de la resistencia al esfuer-
zo cortante de los suclos.

1) El criterio de los esfuerzos efectivos

"En este ariterio se razona que es este upo de o
fuerzos el que 1calmente deline al esfuerzo cortanie
del suclo. Conocido el esfuerso efecuvo que actumd
entre las particulas del suelo en un cierto punto de
la masa, bastard multiplicar este valor por la wn-
gente del dngulo de hicadn interna obienido en
prucha lenta (linca 1), para obtener la vadadana
resistencia al esfucr/o cortante de que dispone el suc-
lo en tal punto. Este criterio presenta pocas dificul-
tades de indole tedrica para su comprension; es el
que légicamente se desprende de todo lo que <e¢ ha
venido estudiando en el cueipo de este capitulo, ¢n
1clacion con La resistendia al estucrzo cortante de los
suclos, In o figuia 165 estd someramente desaito
cloaiteno de los esfuerzos efeciivos para mtapetn
la resistendia al esluerzo covtante de los suctos a par-
ur de los resultados de las pruebas uianiales

El primer aequisito para la aplicacion del mdto-
do consiste en conocer la envolvente de aesistenca
del suclo obtenida en ielacion a los esfuerszos clec-
tivos, tal como por cjemplo resulta de una sevie de
pruchas lentas, wazando los cirvulos de falla de cada
uno v dibujando a partiv de ellos la liea I, angen-
te a todos. (En general, la linea /. quedaiia deimida
tedricamente con un circulo razado en el inmervaio
normalmente consolidado, paro dadas las mconiec
ciones mherentes al tiabajo de labordatorio, ¢s icco-
mendable obtener, por 1o menos, dos o tres chculos
de fulla y varm como linea I, la recta que nuds se
apronimie 2 la wangente comin) Ia la presa de la
fipura se desea caleular la resistencia del suclo o o
clemento mostiado, para fines de estudio de la esta-
bilidad del talud de aguas aniba. Lo la misma figu-
ra aparece la linea 1. que se supone ya obtenida, bn
lo que sigue se considera que ¢l material que cons-
tituye Ja presa e satado y normalmente consolida-



Adplicacién de los resultados

do, pasiguiendo asi limes diddcticos 81 o ¢s la pre-
sion total sobre ¢l clemento y v la presion necutial

cn ¢l nusmo en el instante de la {alle. el esfueizo
efectivo, que obra en la estiucuna ael suelo, sera

g = ¢ — u vyl resistendia del elemento serd sumple-
mente fa ordenada de Ta linea L. conrespondiente a
il o.

El critenio anterior, apauentemente tan sencillo,
tene serios nconnenicntes pricucos aun en ¢l mo-
wento presente Lnuce éstos hay que mencionar Jos
que emanain de la necesidad de obiener Ta linea 1. en
el laboratovio, para considerar posteriommente otros
que stgen ann despuds de obtenida La Hned, en cta-
pais posteriores de Ta aplicawaon practica del méwodo

Para obtener la linca L en el laboratorio podrian
hacarse prucbas lentas y aparentemcnte con ello se
daria un soluadn simyle y satisfactona al proble-
ma, Ja rechdad sin embaigo no es tan halagueria; las
pruchas lentas son lay muds largas en chracién y, por
lo tanto, L mds costosas, por lo que una soluadn
basada exclusivamente en su 1edlizaadn no puede
considerarse desprovista de dilicultades pricticas. In-
dependientemente de esta razon cconomica y de tiem-
po de cjecucion, las pruchas Ientas presenian dificul-
tades mherentes a su piopla naturalesy, de las que
se discutirdn Unicamente dos en lo que sigue En pri-
mer lugar, se aene en ¢l laboratoilo un problema no
del todo 1esuclio en lo relativo a la membrana im-
permeable que aisla los especimences en las cimaras
wiaxiales; membranas muy delgadas cuya rigidez no
influve en el estado de esfuerzos del espéamen, al
cabo del tiempo dejan pasar y cuando estin en jue-
go presiones 1elativamentie elevadas, como sucede en
tas prachas lentas, pequenas canndades de agua que
bastan para intoducit enores de considaraadon en
ios resultados, membranas suhiaentemente gruesas
como  para garantizar una completa impeimcabifi-
dad, por su mayor ngides mtluyen de un modo Sig-
mhcaino en los resudtados de las pruebas tiaxiales.
Este clecto ¢s notable en las pruchas lentas, aunque
es despreciable en otias pruchas tiraniales, pues en
las primeras el agua puede ostar sometida 4 picsio-
nes mis mandes y los tiempos de exposicion de la
membrana a la propia agua son también mucho ma-
yores. Una segunda dificuliad practica en la realiza-
cion de lus pruchas lentas de laboratoiio, que puede
conducy a errores umpoitanies enosus resultados,
cmana del hecho de que, en la prucha lenta, el es
pecimen sufie detormacaones notableniente mds gran-
des que en otias pruchas aiasiales, bajo presiones de
vistugo  tambidn nayores, estas delonmaciones ten-
dena hacer que el espéaman disnmuya en Jongitad
yo por st deai o, que aumente en diimctio, con a
consecucnaa de que se establace una sesticadn por
Licadn entie Las hases del espéamen, en las que ¢l
suclo uende o desplazanse Laralmenie vy as l)icdl.xs
potosas (ue natucalmente penmanceen bjas en e
lacion a Leotendenor anierion,  ostia 1estiecaon por
fiicaion poduce estuerzos cortantes en las bases del es-
péanicn que entonces dejan de ser planos principalcs,
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de manera que las presiones por el vistago tampoco
son ya esfucezos principales, con el consiguienice error
en la interpretacidon de la prueba, por medio de la
tcoria de Mohr, que asi los considera.

Se ve pues que la obtencién de la Linea L por
medio de pruchas lentas, que ademds son dilatadas
y costosas, pudicia no ofrecer tina garantia suliciente
en todos los casos particulares.

En cl momento presente puede intentarse la ob-
tencion de la linea 1. en ¢l laboratorio con base c¢n
pruchas triaxiales diferentes de la lenta, por cjemplo
vipidas-consolidadas - Para cllo sc dispone de abun-
dandia de equipos que permiten medir la presion de
poro que sc desarroila en el espécimen en cl instante
de 1a falla, con lo cual, conocido el esfuerzo desvia-
dor total, es Lidl obtener el esfuerzo cfectivo actuan-
tc en dicho momento Sin embargo, en la actuahdad
fos medidores de la prosion de poro son €ostosos y
de mancjo relauvamente delicado, por lo que no c¢s
todavia comin verlos en accion en muchos laborato-
rios de Mecdnica de Suclos, especialmente en los de
pic de obra.

Finalmente, existen medios tediicos para estimiar
la presion de poro en el instante de la falla en un
espécimen sometido a una prucha rdpida consolida-
da, Hay métodos debidos « Skempron, Henkel y Jud-
res-Badillo para cubrir tal fin (Ref. 47) Ln conclu-
sién, puede decirse que ya empicza a haber méodos
confiables para la obtenaion de la linea L, sca cn ¢l
laboratorio o con ayuda de métodos que no pucden
comsiderarse atn de uso popular, esto permite espe-
rar que cn un futuro cercano el método de los e
fueison efectivos pueda aplicarse con mavor facilidad
que en la actualidad, por lo menos en lo que a este
primer 1equisito sc 1chiere.

Una ves obtenida la linea 7. queda en pie un im-
portante problema para la aplicacion del miétodo de
los esfucizos clectivos a los problemas prdcticos. En
clecto, considérese la situaadn indicada en la hgu-
1a 165 Una ves obtenida la linea 7., para realizar un
aiidlisis seid preciso conocer el estado de esluerzos
efectivos en todos los puntos de interés dentio de la
masa del suclo en estudio; en el caso concrcio de
la Fig. I-63, en los puntos de la superficie de desliza-
micito supuacsta. Lste es un poblema no resuclo
hasta hoy, pues se comprende gue si no ha podido
dilucdarse del 1odo el estado de estucrzos clectivos,
cn ¢l intertor de un espéamen denuo de una cima-
1 trianial someuda a un conuol de prueba, menos
podid detallase wal ostaddo de esluerzon en las gran-
des masas de suddo que mvoluaa cuadquier obra real:
i opues, aun dispontendo de la Tmea /oen Lo prict-
caose tendra Lo difrcaltad adiicronal de no conocer Tos
eshueizos clecnvos que acdan en los dilcrentes pun.
tos de Ta masa de suelo que mtaresa estudna Algu-
nas instituciones dedicadas a la construcaon de pre-
sas de uena superan osta difrenltad y dsciian sus
obras de acuardo con el méodo de esiucizos efecti-
vos, @ base de una prcdicaon de lov esfuerzos efec-
tivos que se desantollavin en la obra dwanie Ia
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consttucaon. Colocando pieszdmetros para medir la
presion de poro micntras la construcdidn avanea,
pucden determinar si sus predicciones van resultando
corrcctas o si han de hacerse modificaciones al diseiio
a la luz de las mediciones clectuadas. Tste método cs
prictico Umicamente para instituciones que poscen
suficiente experiencia en ¢l campo, respaldada por
amplios archivos en los que figuien presas construi-
das similaies a la que se encuentre en ataque.

A pesar de todas las dificultades reseiiadas, cuya
importancia no debe subestimarse, especialmente cn
obras de menor alicnto y posibilidades que la presa
de tierra, no es arriesgado aflirmar que los futwos
progresos e la Mecdnica de Suelos hardn que el cri-
werio de los esfuerzos clectivos esté destinado a ser el
mds ampliamente usado, por ser el mids racional y
el que hace un uso mds adecuado de las ideas bdsicas
que rigen en ¢l campo de la 1esistencia al esfuerzo
cortante de los suelos.

2) Ll critevio de los csfuersos totales.

Ln este segundo modo de trabajar se utilizan di-
rectamiente los esfucisos totales usados en las prucbas
tnianiales; ¢s decir, se hace uso de las envolventes
L o R, scgin ¢l problema especifico que se tenga.
Puecsto que cada una de las prucbas da valoics de e
sistencia muy diferentes para ¢l mismo suclo, por va-
ar las arcunstancias en que se hace la prueba, se
sigic que ¢sta s6lo serd representativa siosus propias
circunsiancias de trabajo duplican de un modo suli-
caentemente aproximado las circunstancias a que Cs-
tard sometido el suelo cn ¢l prototipo; en consccucn-
aa, ¢s cn este scgundo método donde el ingenicio
ticne que ser mds cuidadoso y experimentado en la
cleccidén del tipo de prucba o pruebas que vaya a
cfectuar.

No existe una regla fija tnica que permita esta-
blecer qué pruebas deberdn hacerse en cada caso vy
son cl criterio y la experiencia del proyectista los que
han de diluddar tan fundamental problema. Paia
ayudar al lector a formar su propio criterio a cste
1especto, en lo que sigue se hacen algunos comenta-
rios de cardcter general.
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Figura I46. Vanacién de la esfucizo cortante
en un corte y un tenaplén en el mismo suclo
acilloso.

Es obvio que una estructura ha de disciarse fun-
damentelmente paca las que hayaa de resultar lIas
ctapas criticas de su vida. En cstiucturas cdificacas
sobre suelo o con suelo ¢s muy comin que las ctapas
mds criticas ocusian en los momentos iniciales de su
vida o a muy largo plazo. Constituye una intercsante
noima de criteiio analizar, en primer lugar, dichos
momentos de la vida de la estructura, con lo que en
muchos casos de la prdctica se conseguird definir de
un modo claro la ctapa aritica para la que ha de efec
tuarse el projecto y atendiendo a la cual habrin de
realizarse, correspondientemente, las investigaciones
de laboratorio,

Considérese, por cjemplo, un cdificio que vaya a
scr construido sobre un terreno arcilloso {ranco. Se-
guin progresa cl proceso de consohdawdn mducido
por el cdificio, la resistencia del suclo aumenta. [La
condicion critica corresponderd cntonces a las ctapas
miciales de la vida de la obra. Por ser 1a aralla muy
impermeable, los procesos de consolidacion sciin len-
tos y, comparativamnente, ¢l tiempo de construcaon
de la cstructura despreaiable, Tor cllo, ¢l momento
critico serd cuando la carga del edificio se complete.
Ln cste caso es obvio que una prucba en que ¢l ¢s-
fucrso desviador se aplique 1dprdamente 1epresenta
las condiciones de campo, Ja prucha ripida satisface
csa condicion,

Por ¢l conuraiio, si ¢l edificio {fucse a sa1 consu ui-
do sobre una aralla igual a la anterior, pao con
abundantes intercalaciones de arena que propolcio-
nen dienaje rdpido y eficiente, puede pensaise que
¢l suclo sc consolida al unisono con el progreso de
la constiuccion de la estructura, por lo cual la pruc-
ba lenta seria ahora la adecuada para la determuna-
cion de la 1esistencia al esfueiso cortante Si la es-
tuctma que se desea construir es un tairaplén (Tig.
1-66), por ejemiplo para un camino o un bordo de
proteccion, y sc requicre investigar las condicionces
del terreno que lo ha de soportar, Jdebe tencise en
cuenta que el peso del terraplén incluitd un proceso
de consolidacion en el suclo, s1 éste es mulloso vy, por
tanto, su resistencia al esfucrzo cortante tendeid a
aumentar con ¢l uempo. St cl weiraplén se constraye
ripidamente y el tenieno arcilloso tienc drensje -
{icil, el instantc mds afitico seid el miaal de 1a vida
de Ia obra, antes de que sc produzea la consolidacion
del suelo y, por cllo, lo que se dijo pura ¢l caso and-
logo del edificio conservard su valides, St el suclo s¢
consohida tan apia como avanza la consauccion de
la obra, la prueba lenta sena la correcia parala ob-
tencion de los datos de proyedio,

Las cosas vannanin radicalmonte sioen ¢l misino
suclo se desea hacer wina excavaaon, por cpniolo
pard Ia conentadadn de una estuctura i 60 G0,
sobre todo si las condiciones del suclo faainan el fe-
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nomeno, s¢ indudrdn expansiones en la masa del suc-O

lo por Ia descarga efectuada v, por cllo, la resisten
cia al esfuerzo contante enderd a dismiinuir con el
tempo. Ahora la condicidon coftica del suclo estaiid
en los momentos {inales del proceso de expansion,

i
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e corresponderdn a ctapas avansadas de la vida de
a obra, La prucha lenta o la ripida-consohdada se-
rian obviamente las recomendables pauia la 1epresen-
tacion de esta situacion.

Una ves sciccionado el tipo o tipos de pruchas
triaxiales de las que han de obienerse Jos datos de
resistencia del suelo para proyecto, lo que sc hace
hoy en la gran mayoria de los laboratorios e realizar
varias prucbas de tipo escogido, obteniendo el circu-
lo de Mol de falla en cada una y travar a ojo la rec-
ta (en el uamo normalmente consolidado) envolven-
te de esos ciiculos. En el uamo pieconsolidado las
emvohventes se tazan a2 mano siguiendo las formas ya
discutidas v este capiwalo y siendo tangentes a los
circulos. Una ves obtenida asi In enmvolvente aproxi-
mada del suclo cn ese tipo de prueba, es costumbre
seleccionia dentro de ella el wamo que coiresponde
al intervado e prcsioncs en el que se vaya a nante-
ner al sucio en la obra particular de que se trate y
trazar, de ser lacuble, una recta que 1epresente con
suficienie preddsion a la envolvente en ¢l ttamo, Esta
1ectd, sovte tado en suclos preconsolidados 0 no sa-
turados, scguramente no pasard por ¢l origen de co-
ordenadds, y su ccuacidn matemduca serd de la forma

¢
]

s =a-+ ctan a (1-76)

(Ol dA @ colo parimetias detrrdoros de Ja resistens
acddd suelo en La pracha paracaiag clectuada y den-
tno del mieivalo de presiones considerado (@ e la
oidenada en ¢l onigen y a el dngulo de indmacion
respecto a la horizonual de larcca en cuestion). No-
tese que fa ccuaadn 1-76 es de la nusma founa que
la Ley clisica de Coulomb, Sinembarco, resulta ya
it discntne tas diderenaias esenaales de congepto o
Hll(ll)ll".lll(llll catre .lllll).l\, o )' [£3 ).l Lo Lienen un
scintido isico anacterstiico como propredades inhe-
rentes al suclo, sino que solamente son clementos de
cilculo, Por Ia fucrza de la nadicion hustonica y la
simple costumbre. algunos autores han Hamuado a “a”
la “cohesion aparente del suclo™ cn las condicionces
de su obtencién y a “a” ¢l “dngulo d¢ hiccion apa-
rente”’. Incluso es usual en las obras sobre la mate-
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ria seguir usando los simbolos ¢ y ¢ para los padine
tios de resistencia, pero natusalinente someticndotos
a la interpretacion moderna. En este senudo han de
ser tambi¢n interpiciados los simbolos ¢ y ¢ cuando
apareszcan cn las pdgmnas subsiguientes de csta obia.
Como quicra que Jas pruebas uiaxiales actualmente
usadas representan circunstandias extranas para ¢l
suclo en estudio, algunos cspcualistas ¢ cstas mate-
rias, cuando se cnfrentan a un caso rcal gobernado
por citcunstancias intermedias cnue las adopiadas
para las prucbas, preficren dibujar sus propias cnvol-
ventes simplemente interpolando entre las dos 1¢pic-
sentativas de comportamientos extremos. Este proce-
der ha de estar siempre respaldado por amplia expe-
riencia, pero en esc caso conduce a4 la obtencion de
datos mis 1ealistas que ninguna prueba por separado.

D Resistencias maxima y residual de las arcilias

Considérese una arcilla preconsolidada sometida
a una prueba de corte simple o prucha duecla ¢n
la cual se permita cn todo momento drenaje Libie
{caracteristicas correspondientes @ una prucha len-
ta); supdngase también que s¢ trata de una prucha
de deformacion controlada, con velocidad sulicente-
mente lenta pma que se disipen las presiones de
poro y en Laoque se midan los esfucizon necesanios
pata oducit fas deformadiones que s¢ provocan
Conlotme o desplazannento aumenta y L maesiig
de aralla P)'(‘Cu“bolld.ldil se deforma angulaaicae,
aumenta la carga tangencial y, por tuito, el osuc-
70 COMEANLC, pClo para uha presion normal electiva
dada y aplicada a la muestra existe un limte delini-
do paa el estucizo cottante que L mucsaa pucoe
resistu g o este tte, que hasta ahor so b venido
manepmdo cuoeste capatitdo con el nombie de vosnon-
an al luerzo cottante de laoaradla, se le Hhona o
ahota resisiencia mdxma, Si la prucba conunig, pro-
vocundo mayores desplazanuentos  angulares, disnu-
nuyce la fuecrza tangenaal aplicada (y el esfueizo cor-
tante actuante). kn la prdctica, Ia prucba se suspen-
de una ves que la resistencia muisima ha guedado
bien definida, sin cmbargo, si la prucba contina,
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se observa que, segin ¢l desplazmiento aiece, la re-
sisiencia de la aratle dismmuye; pero esta disminu-
caon también uenc un limite, el cual, una ves alcan-
sado, se conserva, aun cuando el desplazamiento an-
agular aresca a valores grandes, del orden de varios
centimietios a Ja escala de la pruchba, y existe eviden-
aa de campo de que en la arailla esta resistencia sc
consetva para desplazanuentos del orden de metros.
Si de esta manecta se rcalizan diferentes pruchas,
usando en cada una distinta presién normal efecti-
va, s¢ obtendrdn resultados similares a los antes des-
aritos, aunque naturalmente sean distintos en cada
caso los valores finales de la 1esistencia exhibida por
la aralla. A esta resistencia final, mds alla de Ia md-
aima, se le llama resistencia residual (Ref. 40). En
la parte (¢) de la figura 1-67 se muestra la relacidn
esfuerzo cortante-desplazamiento, tal como e¢s usual
obtenerla en una prueba como la descrita Ahi puede
verse también el cambio en contenido de agua su-
frido por el espécimen duiante la prueba.

Eu la parte () de la musma figura se han trazado
las envolventes de falla obtenidas llevando los resul-
tados de diferentes pruebas a un plano de esfuer-
r0s normales efectivos sobie el plano de fatla contia
Lis aesistencias miivimas y aesiduales obtemidas en
esas pruchas, Puede observaise que dichas envolven-
tes resultan prdicucamente lincas 1cctas, pudiéndose
por cllo escribir para Ia 1esistencia midxima

s;=c+ otan § (1-66)
y para la 1esistencia residual:
s, = ¢, + ¢ tan o, (1-77

Los resultados de las prucbas que se han realiza-
do han demostrado que mvatiablemente ¢, es muy
pequeita, pudiendo por clio despreciarse. Por tanto,
para ¢l wso de la resistendia residual puede esan-
biise ;

s, = 0 tan ¢, (1-78)

También se ha observado que ¢, e menor que cl
dngulo ¢ Ln algunas arallas esa diferenda es de
solo 1 6 2 grados, pero se han aegisuado arallas en
que esa diferencia ha llegado a ser de 10°,

Las razones para explicar las diferendias anterio-
res, siguiendo a Skempton (Ref 10y, podrin ser las
siguicntes: primeramente s¢ ha constatado que en
araillas fuertemente preconsolidadas hay expansiones
cuando s¢ deforman bajo estuerzo cortanie, sobre
todo despuds de sobiepasar su resistencia mdasima,
por tanto, una parte de la disminuaon de iesis-
tenaa puede achacause ol macemento de contemdo
de agua que se produce como consecuenaa bnoose-
gundo lugar actia o desanollo de franjas delgadas
dentio de fa masa general de la aralla, en las que
Lis particulas de forma Limma se onientan en la di-
recaon del desplazamiento, y e razonable supone
que Taresstenaa de un conjunto de tales pditicu-
Las omentadas al azar s mavon que cuando se cn-
cucntian paraelamente acomodadas

Independrentemente de las 1azones que pucdan
aducirse para explicar la disminuddn de resistencia
de las arallas cuando se sobrepasa su resistencia ma-
xima, hay evidenaa de tal disminucon, especialmen-
te cuando las arcillas son preconsolidadas. Entonces,
si por cualquict razdn se sobicpasa la resistencia mid-
xima cn un punto cualquicia de la masa de arcilla,
la resistencia en dicho punio descenderd, esto con-
duce a una redistribucion de esfucizos, como conse-
cuencia de la cual se sobrecaigan las zonas vecinas,
cont lo que es posible que la 1esistencia manima se
sobrepase en otros puntos proximos, Asi se conalbe
la iniciacion de una lalla progiesiva vy, en el Ilimi-
te, la resistencia a 1o largo de toda una supeificie de
falla decrecerd al valor de la r1esistencia residual, Sin
embargo, son tan glandes los desplazamicntos nece-
sarios para que la resistencia residual llegue a des-
arrollarse, que esta condicion soélo dcbe considerarse
para fines de proyecto o cdlculo, en genceral, cuando
la arcilla haya sufrido deshzamiento sobre una su-
perficie de falla existente de antiguo o cuando exis-
ta en ella un estado de creep mds o menos genera-
lizado

Skempton sciala también que la presencia de
gran nimero de pequeias bisaas, grictecitlas y otos
acadentes simlares en la masa de aralla, constitaye
oo ¢aso en que la resistencia aesidual debe consi-
derarse como la de proyecto para un andlisis nuis
realista.

No existe una prucha estindar para dete: minar
en los laboratoiios la 1esistencia residual de las a-
cillas, pero ¢l propio Skempton desaibe en la refe-
rencia que se comenti, una realizada para un caso
conaeto en la que sc usd un aparato de 1esistencia
al esfuctzo cortante ditecto Tras producir al espd-
camen un desplazamicento del orden de un centime-
o en un acto sentido, se regiesd a parte deshi-
sante & su postcton origimal, produciendo de nuevo
cl nusmo desplazamicento y conunuando asi La prues
ha hasta que La vesistendia de la amatla Tlegd w un
valor final constante, que se considard la rosistencia
1osidual. BT mconveniente de la prucha fucion los
seis dias que dwo, pues se realizd pamitiendo en
todo momcento la dimipacion de presiones de poio.
LEl propio Skempton comenta que esta téenica 1o ¢s
perfecta, y sugiere que una mejor prueha seria aque-
lla que produjese un desplazamiento conimuo en un
solo senudo, sin aegresar; indica wanbién que los
aparatos de resistenda al corte anulaies  pudieran
resultar apropiados  Otros autores han sugendo la
conveniencia de usar pruchas de torsion

La disminuadn de reastenaa der valor de la ae-
sistenata nnixma al valor de L resistencna residual
no solo ocunie en das amallas preconsolidada, sino
tatubién en las aralles normalmente consolidadas,
aunque en oste ulinmo caso la difaenaa enue ane
bas aesistencias oy de menor cuantia Lu ¢l caso de
las aratlas normalmente consolidadas la dismuimuadn
en el dngulo de hicaon mieina se atnibuye prnd-
palmente ol cfccto de otientacion de las partculas,

O



cuando el desplazamicnto ha sido importante a lo

lago de una supeificie de falla. Los resultados hasta
ahora disponibles parccen indicar que la resistencia
1esidual de una arcilla, bajo un certo esfueizo nor-
inal cfeciivo, e la misma, independientemente de si
L walla e preconsolidada o normalmente consoli-
dada, en viras palabras, que ¢, ¢s constante para una
cierta arcuia, independicatemente de su historia de
comsohidaciin, Sinembargo, se¢ ha visto que ¢, de-
pende de o natmalesa de las particulas minerales.
Flhvalor de ¢, tiende a disminuir cuando aumenta cl
porcentaje de parddculas menores ue dos micias.
Shempron ceporta valores de ¢, det orden de 10°,
cuando el norcentaje en pese de particulas menores
que dos miaas estd comprendido entre 609, y 80%,.

Lo impoitante desde el punto de vista prictico
oy definir con qué resistencia se revisard la estabili-
dad de ui talad dado, por atar la estructura de tie-
1ra a la ceal Shempton ha aplicado principalmente
sus 1deas sobre la resistenaa residual. Para cllo de-
fine ¢l «oricepto Factor Residual R, por medio de
la expresion

.Sf -3 -
R=— (1-79)
N8y s,
donde
s, = rosistencia masima de la arcilla
s, = 1¢csistencia 1osidual de la misma.

s = ovuerzo cortante promedio actuante en la
supcthae de falla bajo estudio.

Skempton analizd la estahilidad de diversos talu-
des fallados y paia cllos enconuéd el esfucizo normal
cfectivo promedio y la resistencia al esfuerso cortan-
te promedio en la superficic de la f{alla. Como se
Hatd de fallas 1eales, v puede simplemente obienerse
de la_consideracion de que el factor de seguidad sea
igual o Lo umdad, Posterioimenie compao est v con
Las resistenaias midnima y aresidual de la aralla, co-
vespondicnies al eslucizo normal efectivo que exiy
tia en la suparbae de fatla, en esta forma pudo cal-
cular el factor 1esiduad para cada caso analizado Si
para un aso dado la 1esistencia con que fallo el ta-
lud es la mdximag, se tene R = 0 y s aquélla es
igudl a la residual, R serd agual a 1.

Owra nterpretacion alternativa para el factor 1e-
sidual se obuene escribiendo la expresion 1-79 como

Y= Ry, + (1 — Ry, (1-80)

Ln osta expresion pucde interpicinse a R ocomo
un numero que andica b paree de L supahiae de
fadta woral a Jo Targo de Ta cual L aesistenaa se ha
reducido aosu valor residual

Il objetvo de Skempton fue relacaonar en o po-
stble el vador de It ocon el tipo de walla que foma
ci walud. S laresistenaa puede Hegar o L resistencia
residual, reconnenda el uso de esta Giuma en fos and-
Lists piacticos

Lo wadlas sin fisuras y grictas, encuenira que ¢s
muy peqacna y o dospreaable fa dismimuada de e
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sistencia en la falla 1CspECto a la minun.g, por o que
en estos casos se podria usar ¢n gencral dicha 1esis
tenncta Mmdaama, considera también que los terraplenes
de arcilla compactada pucden calcularse consideran-
do la resistencia midxima, Finalmente, si ha ocu-
rrido una falia, cualquier movimicnto posterior so-
bre la superficie de falla formada ocuirird actuando
Ia resistencia residual, independientemente de la ar-
cilla que se tenga.
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BNPLONUACION Y JIUBSTREO DE SUquiS’

A i ’

A-l, . introduccién R ; .
o T ‘ s
. .De todo lo dicho anterionmenté enilos dxfc:r'mcs capntu]os de la
Mecanica de Suclos se - desprende de una maricia’ ob\m la necesidad
que 'sc tiene de.contar, ta*no en lasctapa deproyecto; como “durante la
.ejecucidén-de la obra de quc setrate, con datos [mnrs ‘seguros’y al)un-
dantes respecto al suclo .con el que se ‘esta tratando. Ef con)unto de
estos datos debe, ilevar al proyectista a. adquirir "una ‘concepcién raso-
nablemente cxacta de Jas-propicdades fisicas del suclo quethayan'de ser
consxdcradas cn sus andlisis. En realidad cs-cn el laboratorio”de " Mcdca-
nica . dc Suclos cn‘dowdc ¢l proyectista-ha de ‘obtener los- datog delini-
* tivos, pnn su trabajo; primero, al.fealizar-las-prucbas de: clasificacion

. ubicard cn forma conecta la natuialeza. del problema que seile pitscen-

<

ta'y de esta ubicacién, por]ra decidir, como scgunda fase de-un trabajo.
las pruchas mas adecuadas .que .requicre su _problema ‘particular, .paia
defimie las caracteristicas de deformacion ,y rLsxstcncm a- los esfucizos
~ en el suclo con que haya que laborar.
© + Pero paia llegar en ¢l Jaboratorio a unos resultados iazonablerente
-dignos de crédito es preciso cubiir en forma adecuada una ctapa previa
- ¢ nmpiescindible: Ia‘obtencidn de Jas mucstras de suclo apropmdas pata
la. realizacion delas carrespondientes pxucbas. ‘

Resultan asi L)ll(dlnncnl(’ ligadas as dos’ nnpmhnlcs ncm idides.,
¢l muestico de los suclos y Ja realizacidn. de dasepiticbas® ncccnnns de
Taboratono, Bl muestieo debe Lestai regido ya nnnupndnn( nlc'pm los
re qn( rimie nlm tipuestos o las niuestias -obtenidas por el programa ide
. pruebas, de mbmnmno y, a.su vez, el programa -de prucbas’debe estar
delinido en términos dc la ,namnlcm de Jos. pioblemas quc’se suponua
pucdan resultar “del 'suclo presente cn.cada obia el cualno pmdc

" conocerse sin clectuar’ prummcnlc cliconespondiente muestrea. ~Apa-

‘rece "asi un circulo vicioso, de ¢mvo correcto balance depende el Enito
cn un progiama de muestrco ¥ prucbas. El circulo sucle aesolveise
sacaniiendo a-da ayuda de progiamas pwlnnmnw< de . explotacién v
muestreo. Por procedimientos siiples .y ccondimicos, (hbc procuLar
L-adquirirse una mfor.xnc:on preliminar suﬁcu:mc xu,)uuo al sudlo, in-
formacion que,’ con.ayvuda «le -pruchas “de clasificacién, jales como
granulometiia y limites de plasticidad, permita formarse una idea elata
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de lac prablanas que sean de esperar en cada caso particular. El cono-
cimiento ajnoristico de tales problemas permnte, a su ‘ez, programar
en forma campleta las pruebas necesarias para la obtencidn del cuadro
completo de datos de provecto, imvestigando todas aquelias propicdades
fisicas del suclo de las que se pueda sospechar que lleguen a plantear
¢n Ja obia una condicidn critica. La realizacién de esta nueva serie de
pruchas definitvas sucle presentar nuevas exigencias respecto a las
muaestias de <uclo de gque haya de disponerse y ello onligard, en gene-
1al. a efectuar nucvas operaciones de sondeo y mucstreo, a fin de obte-
ner jas mucsiras d(‘“ni‘l\as.

Nsi pues. cn general, se tendrdn dos tipos de sondeos: prelimina-
1es v definitives. cada uno con sus métodos propios de muestreo.

En realidad. la programacién de un mucstico correcto es un pro-
blema mucho mas complejo que lo que dan a entender los parrafos
anteniores ¥ muchos aspectos dependen fundamentalmente de la cxpe-
niencia particular del ingeniero y dificilinente se encasillan en normas
fijas,

Uno de los aspecios mis importantes de los de esta dltima cate-
goria ¢s una correcta valuacion de la imporiancia de la obra por eje-
ewmtar. en relacién con ¢l costo de su coirespondiente programa de
e\plaracion v mucestreo. Una obra de importancia grande ameritara
uwn pregimma de una cmvergadura totalmente inadecuada para una
obra wenor. Y no sélo ia importancia de la obra juega papel como
norma de criterio del proyectista, sino también el tipo de obra, en re-
lacién. por c,emplo, con las consecucncias de su falla respecio a pérdi-
das cn bicnes o vidas, pucde haber obras de poco costo cuyos requeri-
micntos de seguridad v, por lo tanto, de prevision cn ¢l proyecto, scan
mucho imayores que cn otras obras de mayor inversion presupucstal. Un
-aspecto importante serd siempre que la magnitud, tanto en tiempo
toimo en costo, del programa de eaploracion y mucstreo esté acorde
con ¢} tipo de obra por ejecutar.

Otro aspecto de importancia fundamental en los problemas aqui
tatados es el buscar Ja colaboracién de cicncias que, como la Geologia,
pucden dar en ocasiones informacion de cardcter general muy impor-
tante. Puede decirse que, sobre todo en obras de importancia, un seco-
nocinuento serio v cficas, desde un punto de vista geoldgico, resuita
imprescindible, Este reconocimicnto serd, naturalm mie, previo a cual-
guicr ousa actividad  realizada por el especialista de  Mccanica de
Suclas, '

Del tipo de sedinmentos, existencia de fallas, plegamientos, ctc.,
confizzuracion geoldgica, tipos y caiiicter de rocas y demids datos de la
sona, resultan, por lo general, inforinacioncs vitales para ¢l ingenicro
vl que nonman su criterio de antemano cn forma vtil.

O
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‘ '(a’.\: P , . . = .
A-‘2.; \,ij05 de sondeos . o b e
faate 7 N St 4 g FRLI B I e

MY e g ’, .
.+ Los .npos unncnpalcs -de sondcm qnc' 5¢ ‘Usanen \Iccamca ‘de’ Suc-
los para‘ fines de mucstreo” ¥ cnnocmncnlo dcl subsuclo, en’ gcncral
son los sigujcntes: . . L R

i L . .
[ L- s . i “ o, \ o Lt

y Y ' -

Mclodos rxj)lmrcum (Ic cumrlm ‘In('lmunm

= F

Yo !

-, ﬂ)u Poms a..ciclo abxcno con mucmco ahuado o, maltcrado.

R b) ‘Perforaciorics ‘con, poslcadora barrcnos hchcondalcs ) mclodm
-+ sunilares, - L, vr s

KRS r) ‘Mdétodos de-lavado,© ¢ w0 o Do
7 d)"Métédo de penctracién ‘estandar,
‘ e). Método ‘de pcnctracnon comca. o

]) "Perforaciones cn bolcos y gra\as "(con barrctoncs, ctc.)

I, - N s T FEE B

4

< a ;
- N . . Cat

M:.‘todos de son(leo (Ic’/mmuo b .
¢ [ 2 ! ’ .
a) Po7os a ciclo abierto con xnucstrco inalterado.

,“b) ‘Métodos con ‘tubo' de parcd -delgada.

- oL

() \I(.todos rotatonos paxa Toca. - R i
Eld S LES e
N ’ ' : " e P A S} oY ‘ PPN
Métodos gcofmcos \ L Lo ‘
£..a) stmlco - B T T e o
v - ‘ 4 ' i

- b). De 1esistencia clccmca. )

c) Magndiico y gravimétrico: o et oo

A continuacién se describen brevemente los diferentes inétodos
mcencionados, ' . T

A-3. ‘Sondcos_exploratorios

a) Pozos a ciclo abierty

Cuando este método sea practicable debe considerdiisele como ¢l
m.xs snnfncmno para conocer las candiciones del subsuelo, va que con-
siste en c-\cmnr un poso” de duncnsloncs suficicntes para que un téc-
nico pucda directamente bajar y examinar los diferentes estratos de

Cn )

X

J1—-Mccdnica de Suelos 1




466 : APENDICE

. o
wiclo en i estade natinal, asi como darse cuenta de las condiciones

precisas aeferentes al azua contemida en el suclo. Desgraciadamente
este upo de exeavacién no pucde llevaise a giandes profundidades
a cansa, wobie toda, de la dificultad de contiolar ¢l flujo de agua bajo
ol nvel ficduco. natmalmente que ¢l upo de <uelo ac los diferentes
estratos atiavesados tanbidn anfluve grandemente en los alcances del
mctodo en s La eneavaaion se encarece mucho cuando scan necesa-
rios ademes v hava excesivos traspaicos a causa de la profundidad.

Deben amdatse especialmente los criterios para distinguir la na-
tnaleza del saclo Min site” v la misima, medificada por la excavacién
realizada I efecto, wna aicilla dura pmdc con ¢l tiempo, apaiecer
comn suave ¥ esponjosa a causa del flujo de agua hacia Ja mnchcra
de exeavacion: andlozamente, una arena compacta puede presentarse
como senndlinda v suelta por el mismo motino, Se recomienda que
Suempre que < haza un poso a ciclo abierto se lleve un registro com-
plete de las condiaiones del subsuelo durante la excavacién, hecho por
un técnico cononcedor.

Siose aequicre adane en el poso puede usaise madera o acero:
por o gegular, ¢ ademe se hace con tablones horizontales. pero debe-
L ser vertcales v bien lincados siose tuviesen suclos  fiiccionantes
sados haje ¢l nndd ficatico.

LLn estos posos se pucden tomar muestias alteradas o inalteradas
de dos diferentes esbatos que se havan cencontvado  Las mucestras alte-
radas son <mplemente porciones de suclo que se piotegeran contia
pérdidas de humedad mtieduadéndolas en fiascos o bolsas cmparafina-
das Las muestias maltaradas deberdn tomarse con piecauciones, gene-
talinente Jalnando la miuestra en una oquedad que se practique al cfee-
to en Ja pared del posre La muestra debe protegerse contia pérdidas
de Inncdad amvolviéndnla ¢n una o mas capas de manta debidamente
impermeabilizada con brea y parafina.

B I |
by Pesfomactones con posteadora, bavienos helicoidales o

miétodoy spuidaies Lo

In costos sonduos exploratoios Ja mueshia Qo sucle obtenida s
canpletane nte alterada, pein suele ser sepresentatna del <uclo en o
refaente o contemdo de agua, por lo mienos en suclo muy plistico. La
e e estiae com henamientas del tipo mostrado en la Figo A-lL

Los hanenos hcheadales pueden ser de muy difaientes tipos no
Wlo dopendienda del soelo por atacar, sdne tambidn de acucido con la
pieforenda paonclar de cada paforista, El principio - de opeiacion
rontta evdente o ver da ige AT as Un factor importante ¢s el p pAaso
Jde e biflice gue dobe ser anuy cerrado para suclos arcnosos y mucho
TR _.Inmo para ¢l nuestico en sucios plasiicos. L
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e v~ Posiblemente mas’ usadas: -en Ménicorquelos h.\m,nns son” las pos-
uadoxas ( fig. A-Lb) a las:que’se hace penctiar en el 4eficho rjeicicns
,«do un gito sol)rc ¢l mancral adaptado al c.\lrcmo supcnor dc‘la tibe-
. Ta de pcrforacxon. ;o . L T TR
Las hcrramxcntas“sc’ conec- 1 - T T . Fa——
- .tan al extremo de wna tuberia de —
_petforacién, formada™por -scccio- oo .
nes de igual longitud, que se van ® . .
.afadiendo’ scgin  aumcenta la . e
- profundidad “del sondco. - R :
- En‘arenas-colocadas ‘bajo ¢l HT wy ) L; S
nivel de aguas frcaticas estas he- U jl’j » :
”

iramientas mo ‘suclen” podér” ex-

-

dracer ~IHUCSU‘BS